Berlin, April 1955 


"früher „BETON u. EISEN”) 


jer Einfluß des Kriechens und Schwindens auf die statisch unbestimmten Größen 


‚statisch bestimmten Trägern verursachen die Vorspannung 
as Schwinden keine Stützkräfte, und auch die Schnittkräfte 
: ständiger Last werden vom Kriechen nicht beeinflußt; die 
iberechnung dieser Tragwerke beschränkt sich daher auf die 
{lung der Spannungen in den einzelnen Querschnitten. Dabei 
eder Querschnitt für sich, also unabhängig von allen anderen, 
htet werden. Die Berechnung unbestimmter Systeme ist viel 
eriger, weil man bei der der Spannungsberechnung voraus- 
len Bestimmung der statisch unbestimmten Größen von den 
chen und plastischen Formänderungen des ganzen Tragwerks 
ien muß. 

tler hat für die Kriechberechnung statisch unbestimmter 
betonträger eine strenge Lösung nach dem Differential- 
ıngsverfahren und eine Näherungsrechnung angegeben [1]. Die 
lage der nachstehenden Untersuchungen bildet das Verfahren 
usemann, nach welchem die Berechnung ein- oder mehrlagig 
rter auf Biegung oder ausmittigen Druck (Zug) beanspruchter 
betonquerschnitte auf die Berechnung von zwei mittig be- 
chten Ersatz-Säulenquerschnitten zurückgeführt wird [2], 
ıd von Sattler die Linearitätsannahme für den zeitabhängigen 
der statisch unbestimmten Größen übernommen wird. 
Arbeit soll jedoch nicht nur einen gangbaren Weg für die 
berechnung unbestimmter Systeme aufzeigen. Da in der 
hen Berechnung eines Spannbetontragwerks nicht die zeit- 
Änderung der statisch unbestimmten Größen während der 
ı Dauer des Kriechvorgangs zu verfolgen ist, sondern nur die 
ungen am Ende des Kriechens nachzuweisen sind, haben wir 
e Aufgabe gestellt, die Änderung der statisch unbestimmten 
a mit fortschreitenden Werten der Endkriechzahl 9, zu unter- 
; es soll gezeigt werden, was es ausmacht, wenn 9, =], 
4 angenommen wird. An idealisierten Grenzfällen wird ferner 
oße Einfluß des Bewehrungsverlaufs auf die statisch unbe- 
ten Stützkräfte nachgewiesen. 

den Bedürfnissen der Praxis nach Vereinfachung der ohnehin 
mfangreichen statischen Berechnungen entgegenzukommen, 
besonderer Wert darauf gelegt, jene Fälle herauszuarbeiten, 
en man sich die Berechnung der vom Kriechen bedingten 
ıng der statisch unbestimmten Größen ersparen kann. Er- 
rerweise ist letzteres bei Durchlaufträgern sehr oft möglich. 
n für das Kriechen sehr empfindlichen Rahmentragwerken 
ich jedoch wegen des komplizierten Zusammenwirkens von 
nnmomenten und Riegelachsverkürzung eine genauere Be- 
ng in der Regel nicht umgehen lassen. 


ırchlaufträger 

r Fall Vorspannung mit nachträglichem Verbund 

große Vorspannstützendrücke zu erhalten, betrachten wir 

st den in Bild 1 dargestellten Zweifeldbalken mit einem 

n geraden Spannglied F,, das im Zeitpunkt t = 0 mit der 

Z = F,0,, vorgespannt wird. 

konstanten Vorspannmomente Z'a verursachen beim sta- 

estimmten Grundsystem (Balken mit der Stützweite 2) in 
Zal® 


tte nach Mohr die Aufwärtsverschiebung ö, = RE 


3 


l 
De En | 
des Durchlaufträgers infolge der Vorspannung im Zeitpunkt 


folgt aus — 6, + X,6, = 0 der Mittelstützen- 


d) 


. vorgespannter Durchlaufträger und Zweigelenkrahmen 
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München 


Um den Mittelstützendruck Xtr nach Abschluß des Kriechens 


(Zeitpunkt t„) zu erhalten, berechnen wir zuerst am statisch be- 


stimmten Grundsystem für den Zeitpunkt t„ die von der Vorspann- 
kraft Z und der während des Kriechens konstant gehaltenen Kraft X, 
erzeugte Verschiebung Po z or + 0 des Querschnitts I in Feld- 
mitte. Dazu brauchen wir die von Z und X, verursachten Form- 
änderungswinkel Er und kr die sich mit Heranziehung des Ver- 
fahrens von Busemann ermitteln lassen [3]. 

1.11 Formänderungswinkel ur und Durchbiegung ur in- 
folge der Vorspannkraft Z: 

Die Busemannschen Ersatzquerschnitte sind (Bild 2) 


b 
Fa=-F- 


F, 
Fa. — Fe, 2 
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Zeitpunkt = 0: 

Weil auf K, keine Komponente von Z entfällt, ist daselbst o,, = 0. 

Die in F, wirkende Vorspannkraft Z = F,o,, wirkt als Druck- 

kraft auf den reinen Betonquerschnitt F}, und erzeugt in ıhm an der 

Fe Oo» 
FF, 


Stelle K, die Betonspannung 05, = = Ogy Üy, der die Ver- 


ev Mg 
Er 


kürzung & = und der Formänderungswinkel 


(27 Oev Ma 
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entspricht. 


Zeitpunkt t,: 
Der Nullpunkt der Betonspannungslinie fällt auch nach dem 
e — Gey e- a7, 


Kriechen mit K, zusammen. In K, ist © wobei 


n Ug 


&% = —— und n= E./Es ist. Der Spannungsabfall in F, ist 
I+n 
daher 0. — Pi — 06, (l—e-*:P), die zugehörige Stahlverkürzung 
= nö — e-%:P?) und der Formänderungswinkel 
„er Eb ar 5 DR, OevUg rl —en rt) 
) Ge c cEy cEe 


Georg (+ nme?) 
wer, n Ug 
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ithin ist hir = ku, C, wobei C = En bedeutet. (3) 


2 . 
Die von Z in Feldmitte des Grundsystems verursachte Aufwärts- 
durchbiegung ergibt sich als Moment des mit den konstanten Form- 


_  änderungswinkeln kr belasteten Balkens 21 mit 
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1.12 Formänderungswinkel ke und Durchbiegung Ö,, 
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kml Bild 3. 
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Wir zeigen die Bestimmung von , für den beliebigen, durch 
X,x ; 
das Moment M, = ne beanspruchten Querschnitt. Die Ersatz- 


querschnitte in K, und K, sind dieselben wie bei Bild 2. Man ersetzt 
My, durch das in den Kriechpunkten angreifende Kräftepaar N = M,/c 
(Bild 4) und berechnet die Spannungen für t— 0 und t.. 


Zeitpunkt t = 0: 
Vor Herstellung des Verbunds wird M, und das Ersatzkräftepaar 
von F, allein aufgenommen und verursacht in K,, K, die Spannungen 


N N 

ei — Od = 

in K, Fi me: 
ol O0 


Zeitpunkt t,„: 

Da die Kräfte N als Dauerlasten auf den nach dem Auspressen 
der Schutzröhrchen vorhandenen Verbundquerschnitt wirken, sind 
die von ihnen in den Ersatzquerschnitten verursachten umgelagerten 
Spannungen nach den Gleichungen (22) in [3; S. 31] zu berechnen. 


. t « . . 5 
In K, ist O1 — 041, die Betonspannung wird hier vom Kriechen 
nicht beeinflußt. 
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In K, ist 
N 
tn Brx. 
Ten le % 9) 
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Die Gesamtverkürzung des Betons in K, bei 1, ist &, — Tr (l+9) 
b 


N 
an E (1 + 9). Die Verlängerung der Faser K, setzt sich aus 
1 


der Längenänderung des Betons bei t — 0 und der Verlängerung des 


Stahls während des Kriechens zusammen, sie ist also 
tn 


i Obg es N en N M Er N/1ı ee ae 2 
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Mithin ist nach Bild 4 der Formänderungswinkel 
&+E l 1 — e-%: 4 
ei Cu 1 
02 5 er +9) + cE,\Fn + AERT, oder 
in IN +9 l l1—e-%P 
= ZEN CHE (5) 
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Weil C, wegen des über die Trägerlänge 


tn iR 
Bu u eu 
Damit sind wir in der Lage, die Gesamtdurchbiegung Bi na LM 
des vorgespannten Grundsystems unter der konstant gehal 
Last X, im Zeitpunkt t„ zu berechnen. ___ > 
Da ö," der Auflagerbedingung des Durchlaufträgers wide 
muß diese Verschiebung durch eine statisch unbestimmte 
kraft X, rückgängig gemacht werden, die bei = 03 ul 
fängt und mit zunehmendem 9 so wächst, daß die Auflagerbedi: 
dauernd erfüllt und im Zeitpunkt t„ der Höchstwert Xı er 
wird. Die genaue Ermittlung des Anwachsens von X, ist fü 
Praxis zu umständlich. Satt 
hat daher vorgeschlagen, derä 
statisch unbestimmte Größe 
radlinig mit 9 von Null angef: 
bis zum Endbetrag X, anwa 
zu lassen, was natürlich nur 
Näherung bedeutet (Bild 5), 
Die linear mit p wachs 
Kraft X, = 1 verursacht im 
punkt t,„ in Feldmitte des Gr 
systems dieDurchbiegung 6}, we 
als Moment des mit den F 
änderungswinkeln k'* belaste 
Balkens berechnet werden kann (Bild 6). Busemann [4] zeigte 
wie EB bei ein- oder mehrlagiger Bewehrung mit den „‚Ersatzd 
schnitten‘ berechnet werden kann, und hat damit einen wich 


Beitrag zur Kriechberechnung statisch unbestimmter Tragwe 
geliefert. 
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Das Moment M, im beliebigen Schnitt x von Bild 6 steigt wäh 
des Kriechens ebenfalls linear mit @ von 0 auf seinen Eindbet 


x 
M,=-an und beansprucht den in Bild 7 dargestellten einf 


bewehrten Querschnitt. Die Ersatzquerschnitte sind 


TU ll, 
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Man ermittelt zuerst für den Endwert N, — M;/e = x/2 c folge 
Spannungen 


Has = 139 Ha = elRibos No — 


InR 0 ee Fu 

Ge, = n0%, (ideelle Spannung für F,,’ — 0) 
. lo, = Dr — ERS, 
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gegebene Werte &, und 9, = 1 bis 4 können die 0,,/0% und 


a direkt einer von Busemann aufgestellten Tafel [4; S. 202] 


mmen werden, so Bus man sich die Ausrechnung der Gl. (8) 
ren kann. 
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Bild 7. 
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Balken in Bild 1 genügt die Berechnung von hi" für den 


schnitt I in Feldmitte, weil wegen der konstanten Bewehrung 
der einzelnen Querschnitte den Momenten M, proportional 
Die hi" -Fläche ist daher ein Dreieck (Bild 6) und die Durch- 
ng 


uhren (10) 


gen der linearen Beziehung zwischen X, und k." folgt aus der 


tn 


hung 0 + X,6, = der Wert X, = ee „und der gesuchte 


lstützendruck bei Kriechende ist X!" = X, + X,- 
: vom Zusammenwirken von Z, X, und X, im Querschnitt bei 
sgelösten Spannungen erhält man durch Überlagerung der in 
Zildern 2, 4 und 7 eingetragenen Spannungswerte. 


Beispiel 

eifeldbalken (Bild 8) mit 12 m Feldweite vom Querschnitt 
cm, an der Unterseite geradlinig mit F, = 36 cm? bewehrt 
2%/0). Im Zeitpunkt t=0 ist o,, = 3000 kg/cm?, die Vorspannkraft 
-Z = 108000 kg. E, = 350.000 kg/cm?, n = E./Er = 6. 


Änderung des Mittelstützendrucks X!” eines Zweifeldbalkens mit gerader Spann- 
bewehrung mit wachsender Endkriechzahl 9, 


FEIEher, Einfluß des Kriechens und den auf Durchläufträger 
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Die Berechnung ergab für t = 0 den sehr großen Wert X, = 6615 kg 


(nach unten gerichtet, weil Z das Grundsystem nach oben auf- 
wölbt). Tafel I enthält die für die Endkriechzahlen 9, =1 bis 4 
errechneten Werte X, und X!r in kg. 


Tafel I 
NZ 1 2 3 4 
x —662 — 1390 - —1935 — 2440 
xen 5953 | 5225 4680 4175 


Aus dem Kurvenverlauf in Bild 8 ist zu ersehen, daß der Mittel- 
stützendruck X, durch das Kriechen stark verkleinert wird. 

Als zweiten en Grenzfall betrachten wir nun den Balken 
in Bild 9 mit einer konkordanten Bewehrung, bei dem im Zeit- 
punkt t—= 0 wegen des Zusammenfallens von Zug- und Drucklinie 
infolge der Vorspannkraft Z=108t am Durchlaufträger keine 
Stützendrücke auftreten [5]. 

Weil die Formänderungswinkel k,, beit = 0 die Auflagerbedingung 
des Durchlaufträgers erfüllen, ist X, = 0. Nach dem Kriechen ist 
kn nach Gl. (3) zu berechnen 
I+nu—en%P 

Le 
Da C wegen der verschiedenen Höhenlage der Bewehrung in den 
einzelnen Querschnitten nicht konstant ist, werden die k,, durch 
das Kriechen nicht überall im gleichen Verhältnis vergrößert und 
die hr erzeugen eine lotrechte Verschiebung der Feldmitte des 
Cinndeyrtenis, die durch eine linear mit @ wachsende Kraft X, = Xtn 
rückgängig gemacht werden muß. Die Werte k”, Be wurden für 
die Querschnitte 1 bis 9 in Bild 9 berechnet und mit ihnen die Ver- 


schiebungen 0 und 6, bestimmt. Aus 5x, + X” 6, = 0 folgt dann 
in ; 


k, =ky:C, wobei C= 


Rn ee ie 


Für 9, = 1 bis 3 wurden die im Bild 9 eingetragenen nach oben 
gerichteten Stützendrücke X!r erhalten, die so klein sind, daß sie 
praktisch vernachlässigt werden können. 


Z %-36cml 


Bild 9. Änderung von X#r mit Pn bei einem Durchlaufträger mit konkordanter 
Bewehrung 


1.14 Ergebnis 

Die Betrachtung der beiden Grenzfälle hat gezeigt, daß sich bei 
der ersten, vom Fall der Konkordanz stark abweichenden Be- 
wehrungsanordnung sehr große Stützenreaktionen ergeben, die vom 
Kriechen beträchtlich vermindert werden. Bei der konkordanten 
Bewehrung sind die Stützkräfte im Zeitpunkt i = O gleich Null und 
auch die infolge des anschließenden Kriechens auftauchenden 
Stützenreaktionen so klein, daß sie vernachlässigt werden dürfen. 

Der Fall der Konkordanz liegt immer dann vor, wenn die Be- 
wehrung affın zur Eigengewichts- oder irgendeiner anderen Momenten- 
linie verläuft. Wenn sich auch dieser Fall nicht immer genau ver- 
wirklichen läßt, wird man doch aus wirtschaftlichen Gründen eine 
Bewehrungsanordnung anstreben, die sich der Eigengewichts- 
momentenlinie möglichst gut anpaßt [6]. Die X!r werden dann 
relativ klein ausfallen. In diesem (aber auch nur in diesem) Fall 
wird man sich damit begnügen können, nur die Werte X, für den 
Zeitpunkt t = 0 zu berechnen und sie während des Kriechens als 
konstant anzunehmen (siehe den Vorschlag des Verfassers [3; S. 31]). 


1.2 Schwinden mit Kriecheinfluß 
Die Berechnung ist für gewöhnliche Stahlbeton- und Spannbeton- 


balken dieselbe. Bei einem statisch bestimmten Balken treten nur 
die primären Schwindspannungen auf, die auf die ausmittig verlegte 


TU 


> = 


102 


* 
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Bewehrung zurückzuführen sind und das „Werfen“ verursachen. 


Da sich die Schwindverformungen des statisch bestimmten Grund- 
systems an den Stützen der Durchlaufträger nicht einstellen können, 
entstehen statisch unbestimmte Stützkräfte, die ihrerseits Span- 
nungen, die sekundären Schwindspannungen, zur Folge haben. Wir 
erläutern den Berechnungsgang am einfachsten Fall des nur an der 
Unterseite konstant bewehrten symmetrischen Zweifeldbalkens ın 


Bild 10. 


Bild 10. 


1.21 Schwinden ohne Kriechen 

Da die axiale Schwindverkürzung des Balkens zwanglos erfolgen 
kann, entstehen Schwindspannungen nur im Zusammenhang mit 
dem Werfen und den von ihm ausgelösten Stützkräften. Das statisch 
bestimmte Grundsystem ist der Balken mit der Stützweite 21. 
Zwei um 1 benachbarte Querschnitte des Grundsystems verdrehen 
sich infolge des Schwindens um den nach Gl. (13) [7; S. 179] zu 
berechnenden Formänderungswinkel 


ine Es 2 „ | 

ky= = ( Dorn Ar (11) 
wobei &, das Endschwindmaß des unbewehrten Betons ist. Die ko) 
verursachen eine Biegelinie mit der Ordinate ö(,) in Feldmitte 
(Bild 10), die der Auflagerbedingung des Durchlaufträgers wider- 
spricht und durch die statisch unbestimmte Stützkraft X,,, rück- 
gängig gemacht werden muß. Da X, =1 am Grundsystem die 
Verschiebung 6, = I?/, Es Js erzeugt, folgt aus — ö(,) + XL.) 61 — 0 
d6) 
oO 

Die vom Werfen verursachten Stützkräfte haben die Momenten- 

linie in Bild 10 zur Folge, deren Spannungen sich den primären 
Schwindspannungen der einzelnen Querschnitte überlagern. 
1.22 Schwinden mit Kriechen 


Nach Gl. (14) [7; S. 179] und Bild 11 ist der Formänderungs- 
winkel mit Berücksichtigung des Kriechens 


der Mittelstützendruck X) — 


&s (1—e-%P) 
kin = — (12) 
g np Ha 
und die axiale Schwindverkürzung 
en—=.,—b kin (13) 
5 ; ß &+& 
Bei mehrlagiger Bewehrung ist k!" = ——— aus den Längen- 


änderungen &,, & der Stähle in den Ersatzquerschnitten zu ermitteln. 

Die k'" verursachen am Grundsystem die Abwärtsverschiebung 
6", die durch eine aufwärts gerichtete statisch unbestimmte Stütz- 
kraft X, rückgängig zu machen ist. X, beginnt bei t —= 0 mit Null 
und wächst nach der Annahme von Sattler geradlinig mit @ bis 
zum Höchstwert X, bei Kriechende. Die von X, = 1 erzeugte Ver- 
schiebung ö, ist wie beim Fall „Vorspannung“ aus den Form- 
änderungswinkeln k" zu berechnen. Aus — De +X6,=0 folgt 


dann X, = Ode Die von X, verursachten Spannungen sind den 
primären Schwindspannungen infolge der k!” zu überlagern. 

Die Zahlenrechnung wurde mit &, = 0,0003 für den schon beim 
Fall Vorspannung behandelten Träger (Bild 8) durchgeführt, der 
nur an der Unterseite mit F, = 36 cm? bewehrt ist. Bild 12 zeigt 
das Ergebnis: Während sich für Schwinden ohne Kriechen (p — 0) 
ein Mittelstützendruck X(,, = 1226 kg herausstellte, ergaben sich 
bei Beachtung des Kriecheinflusses mit 9, = 1 bis4 die eingetragenen, 


H ab el, Einfluß des Kriechens und S 
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etwas niedrigeren Werte X,. Wegen der ungünstigen La, 
starken Bewehrung (u — 2%) sind die X, groß und die 
ausgelösten Schwindspannungen von derselben Größenordı 
die primären Schwindspannungen. 

Da die Durchlaufträger dem Momentenverlauf entsprechen 
den Mittelstützen an der Oberseite bewehrt sind, wurde 
in Bild 13 dargestellte Stahlbetonbalken mit &; — 0,0003 unt« 
Es ist von vornherein klar, daß die Werte X,,, und X, we 
verschiedenen Vorzeichen der Formänderungswinkel kloy K”i 
Bereichen mit oberer und unterer Bewehrung viel kleiner sein n 
als beim Balken in Bild 8. Die aus der Berechnung erhalt: 
Bild 13 angeführten, X, sind so klein, daß sie praktisch ve, 
lässigt werden können. k 


X, in kg 
2 2 
dd 
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Bild 12. Änderung des vom Schwind 
ursachten Mittelstützendrucks X, mi 
sender Endkriechzahl p, beim Th 


Bild 10 


Bild 11. 


Mörsch [8] hat gezeigt, daß bei einer einem bestimmter 
mentenbild (etwa Eigengewicht) angepaßten Bewehrung die 
änderungswinkel für Schwinden ohne Kriecheinfluß die Aufl 
bedingungen des Durchlaufträgers befriedigen und mithin in ı 
solchen Fall überhaupt keine Stützkräfte X/,, auftreten. Er mi 


ferner an, daß bei Berücksichtigung des Kriechens die ki) prop 
nal größer werden, so daß auch die X, = 0 sind. Aus den GI, 
und (12) folgt nach kurzer Zwischenrechnung 
kr— kr.y wbeiy= 1 sn 
("7 u "9m | Fa 

Eine Zahlenrechnung beweist, daß bei wechselnder Höhenlag 
Bewehrung die Beiwerte y in aufeinanderfolgenden Querschn 
nicht genau, sondern nur annähernd gleich groß sind, so daß 


in Wirklichkeit doch Stützkräfte X, herausstellen, die wegen 
Kleinheit allerdings praktisch bedeutungslos sind. 


1.23 Ergebnis 


Bei nach der Umhüllungslinie der Momente bewehrten SM 
betonbalken oder annähernd konkordant bewehrten Spannb 
trägern sind die vom Schwinden ausgelösten Stützkräfte der Das 
laufträger wegen ihrer Kleinheit vernachlässigbar und es ge 
lediglich die primären Schwindspannungen der einzelnen 
schnitte mit Berücksichtigung des Kriechens nachzuweisen. 


fe =36 cm? 
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fe= 36cm? 
— 900 
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Bild 13. Änderung von X, infolge des Schwindens bei einem Durchlaufträger mit 
starker oberer und unterer Bewehrung 


1.3 Der Einfluß des Kriechens auf die Momente infolge ständiger] 
1.31 Stahlbetonbalken infolge ständiger 


Wir zeigen den Berechnungsgang für einen unsymmetris@ 
Zweifeldträger, der dauernd durch sein Eigengewicht beanspr 
wird (Bild 14). Zunächst wird die My,-Linie des Durchlauftr 
im Zeitpunkt t = 0 mit dem Stützmoment X, nach der Elastiz 
lehre mit Berücksichtigung der Bewehrung bestimmt. Dann zerle 
wir den Durchlaufträger durch einen Schnitt an der Mittelstüt 
zwei statisch bestimmte Einzelbalken, die wir mit g und X, belasl 
Für diese während des Kriechens gleichbleibend godach 
lastung werden für den Zeitpunkt t, für jedes Feld die Aufla 


en wir in ee een E02. 
Busemann aus den Momenten M, die ren nd aus 


‚die F ormänderungswinkel kon am Kriechende; dabei werden 
% von i=( bis t, als As betrachtet. Bei einlagiger Be- 


g ist nach Gl. (3) in N S. 177] 


, Br = ko x (15) 
ko = M,'v den Formänderungswinkel für ı = 0 vorstellt. 


Ben, -ı _ b+n)(l +9) +Ca 
_ cFyE,\a b+ncu)’ = 
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ehrlagiger Bewehrung wird Ks nach Gl. (10) in [7; S. 179] 
elt. 

It man die ke als Belastung auf I, und /, auf, so erhält man 
ohr die Kl» 255 als Stützendrücke dieser Belastungsflächen. 

die Kriechbiegelinien beider Felder die Stetigkeitsbedingung 

"Mittelstütze nicht erfüllen, entsteht daselbst eine gegenseitige 


. t . . 
ehung der Schnittufer uud — 1 + u die durch eine neue 


statisch unbe- 

„os stimmte Größe X} 

rückgängig ge- 
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I — T X, ist bei t = 0 
Po gleich Null und 
steigt nach der 

Sattlerschen An- 


N 
| 
) 
nahme linear mit ® 
I auf seinen Endwert 
X, im Zeitpunkt ti, 
an. Dann berechnet 
man die Auflager- 
drehwinkel ßı Pr 
der mit X, = 1 be- 
lasteten Einzelträ- 
ger nach dem Ver- 
fahren von Buse- 
mann. Dabei hat 
man in den Quer- 
schnitten 1, 2,3... 
aus den linear mit 
g wachsenden Mo- 
mentenM}nach den 
G1.(7),(8) und (9)die 
Spannungen und 
" zu ermitteln. Die gegenseitige Verdrehung 


chnittufer infolge X, =1 ist dann ß = ßı + ß,. Aus 2 EX 
folgt dann X, = — en "/ß, und das gesuchte Stützmoment 


dem Kriechen ist X!r = X, + X,. Bei mehrfach statisch un- 
nmten Systemen ist sinngemäß vorzugehen. 


eg 
TA all all! 


een ER ERN 


Bild 14. 


änderungswinkel k, 


Sonderfall des Trägers mit konstantem Stahl- und Beton- 
ehnitt (Bild 15): 


Lönge beliebig 


g ] 
oder 


Bild 15. 


ständige Last g erzeugt bei t = (0 die Formänderungswinkel k,, 
ch durch das Kriechen auf h2” vergrößern. Nach GI. (15) ist 
-kux, wobei x wegen des gleichbleibenden Querschnitts über 


. . t . . 
rägerlänge konstant ist. Die ku sind also den k, proportional, 
ırch das Kriechen in sämtlichen Querschnitten mit demselben 


x vervielfacht werden. Da schon die k, die Stetigkeitsbedingung 


Es tritt daher keine statisch Anlorfalts Größe X, Ei und die 
Momentenlinie M, für = 0 wird durch das Kriechen nicht ge- 
ändert. 


Ist jedoch die Bewehrung (wie fast immer) über die Trägerlänge 
nicht konstant, dann ergeben sich für die verschieden stark bewehrten 
Querschnitte verschiedene Werte x, und man erhält an den Mittel- 
stützen Auflagerdrehwinkel a 
momente X, zur Folge haben; die Momentenlinie M, ändert sich 
dann durch das Kriechen aber nur sehr wenig, was schon Mörsch 
erkannt hat [8; S. 499]. 

Um die Größenordnung dieser Momentenänderung zu beurteilen, 
wurde der in Bild 16 dargestellte Zweifeldträger durchgerechnet, 


I 


f&=36 cm? g-1t/m 
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Bild 16. 
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der eine gleichmäßig verteilte Dauerlast g—= 1 t/m trägt und im 
Bereich der negativen Momente dreimal so stark bewehrt ist wie 
bei den positiven Momenten. E, = 350000 kg/cm?, n = E./E, = 6. 

Bei Vernachlässigung der Bewehrung wäre das Mittelstützmoment 


Die mit Berücksichtigung der über der Mittelstütze besonders 
starken Bewehrung durchgeführte Rechnung heferte für = 0 das 
um etwa 3%o größere Mittelstützmoment X, = — 18,56 tm. Wie 
Bild 17 zeigt, wird durch das 
anschließende Kriechen das Mittel- 
stützmoment etwas vergrößert. Die 
Zunahme ist jedoch sehr gering 
und macht bei g„ = 4 etwa 6% 
aus. Dabei ist zu beachten, daß 
wir eine sehr starke und auch 
stark veränderliche Bewehrung an- 
genommen haben. 

Eserscheint daher gerecht- 
fertigt, die Änderung der 
Momentenlinien durchlau- 
fender Stahlbetonbalken für ständige Belastung durch 
das Kriechen bei praktischen Berechnungen zu vernach- 
lässigen. 


X"intm 


-18,56 


Bild 17. 


1.33 Spannbetonbalken mit nachträglichem Verbund 


In [3; S. 30] wurde die Näherung vorgeschlagen, das ganze Eigen- 
gewichtsmoment M, im Zeitpunkt t = 0 von den Betonquerschnitten 
Fy allein ulnchmen zu lassen und die Änderung der Vorspannkräfte 
durch das Eigengewicht zu vernachlässigen. Nach dem Auspressen 
der Schutzröhrchen wirkt der Träger für den Lastfall „Eigen- 
gewicht‘‘ während des Kriechens als Stahlbetonbalken, dessen 
Spannungen nach dem dort angegebenen Verfahren berechnet 
werden können. Die Änderung der Eigengewichtsmomentenlinie 
durch das Kriechen kann wie bei gewöhnlichen Stahlbetonbalken 
in den statischen Berechnungen vernachlässigt werden. 


2. Zweigelenkrahmen 


Beim Rahmen sind die Kriechuntersuchungen viel verwickelter 
als beim Durchlaufträger, weil außer den Vorspannmomenten Z a 
noch der Einfluß der Riegelverkürzung zu berücksichtigen ist. 


2.1 Vorspannung mit nachträglichem Verbund 


Das statisch bestimmte Grundsystem (Bild 18) hat rechts ein 
waagerecht verschiebliches Lager. 


erfüllen, müssen das auch die hir tun und es muß ER =( sein. Bi 


die statisch unbestimmte Zusatz- 


€ 


Zeitpunkt t = 0: 


4 Um den durch die Vorspannung ausgelösten Rahmenschub Xo 


erhalten, berechnen wir für alle Stabelemente ds des Grund- 


systems die Formänderungswinkel k,, und die Achsverkürzungen £&gı 
& _ der Riegelelemente. Nach Gl. (2) ist bei einlagiger Spannbewehrung 


ka = ee und nach Bild (2) &9ı = bkyı. Nach dem Prinzip der 
Be enellen Verschiebungen ist die waagerechte Lagerverschiebung 
L I 
x 2d 2ods 
{ 5 y:ds cos? 
du = | kuyds Ende und mit 4-\47 fol 
ö ö 
aus ög + Xy6, = 0 der Rahmenschub X, = — do/dj, welcher positiv 


oder negativ sein kann. 


Bild 18. 


Zeitpunkt t„: 


Wir berechnen zunächst die von den Vorspannkräften Z und der 
während des Kriechens konstant gehaltenen Kraft X, im Zeitpunkt t, 
erzeugte Lagerverschiebung on des Grundsystems, wozu folgende 
Werte benötigt werden: 

1. Die von den Vorspannmomenten Z-a verursachten Form- 
änderungswinkel DR Bei einlagiger Bewehrung ist nach Gl. (3) 


1 nus er %P 
a 


01 ng 


2. Die von den Vorspannkräften Z verursachten Achsverkürzungen 
&, der Riegelelemente. Nach Bild 2 ist &ı =bkr. 


3. Die von der dauernd in gleicher Größe wirkenden Kraft X, 
bzw. den Momenten M, = X, y bei Kriechende erzeugten Form- 


änderungswinkel Kr) Mit der Ersatzkraft N = MyJ/e ist nach Gl. (5) 


IN 1 1—e-%P 
tn = | P Ab: = + = i 
ba nF, 
Weil die Spannungen auch bei mehrlagiger Bewehrung nach Buse- 
mann berechnet werden können, ist auch in solchen Fällen die Er- 
mittlung der Kr AR und 2 stets möglich. 


Die waagerechte Lagerverschiebung bei Kriechende ist dann 
L I 


tn In in tn 
Ö, =| (Ki) + kr) yds +] &, 45 - 
Sie muß durch einen Schub X, rückgängig gemacht werden, der 
bei t—= 0 mit Null anfängt und mit zunehmendem @ so wächst, 
daß die Auflagerbedingung dauernd erfüllt und im Zeitpunkt t, 
der Höchstwert X, erreicht wird. X, — 1 erzeugt mit den nach 
demselben Gesetz wachsenden Momenten M, = X,'y die Form- 
änderungswinkel Br deren Ermittlung später gezeigt wird. Die 
L 


von X, =1 verursachte Lagerverschiebung ist d, — \ I yds, und 
{) 

aus 6 + X, =0 folgt = — 6, /6,. Der gesuchte Rahmen- 

schub bei Kriechende ist dann Xtr = X, +X.. 

Bei Rahmen mit kurzen steifen Stielen überwiegt der Einfluß 
der Riegelverkürzung, der sich bei t = 0 ähnlich wie eine Änderung 
der Stützweite I durch eine Auflagerverschiebung A auswirkt(Bild 19). 

Um zu einer passenden Annahme für den zeitlichen Verlauf von 
X, zu kommen, gehen wir vom unbewehrten Rahmen aus, bei 
dem die strenge Lösung für Widerlagerverschiebung mit Kriechen 
bekannt ist. Um bei t — 0 die Verschiebung A zu erzeugen, muß 

Ey, A 
V 
\ y:ds 2% \ ds 
J )F 


am Grundsystem die Kraft X, — 


wirken. 


Unter der Dauerlast X, würde sich A infolge des 


= 


Dur 
den Betrag pn : 4 vergrößern, der durch die ve Null 
anwachsende Kraft X, rückgängig gemacht werden 
wir zunächst nach Sattler X, linear mit p wachsen las: 

Das unbewehrte Betonprisma vom Querschnitt F und de 
(Bild 20) wird mit der linear mit 9 wachsenden Kraft P, el 
die im Zeitpunkt t„ (9.) ihren Höchstwert P erreicht. P, veru 


Pi 4 
während dg die plastische Verkürzung dy, = Fr dp und 


ae Du: : do erhöht ai 
Dr wos en, EriP Wareaaulza ö 5 


Bild 19. 


d 
und Br = ‚ wobei d P, die elastische Verkürzung dy, 
n vi 


= gr 49 bedingt. Mithin ist_dy <dyı + dya=.gj 


+ 


pP } 2 
mE r4P und die Prismenverkürzung von g — 0 bis 


P 
Darin ist &, = EF die elastische Verkürzung unter dem Hö 


wert Pundr=1+ = . Weil man nach Busemann die Bieg 0 


beanspruchung auf die Berechnung zweier Ersatzsäulenquersch 
zurückführen kann, gilt dieses Gesetz auch für die Formändert 
winkel, und die von der linear mit @ wachsenden Kraft X, 
verursachte Lagerverschiebung ist ö, — ö, 'r, wobei 


A @Pn 
Au— m 'A+X&r=0 folgt = == RT 
1 & 


Rahmenschub im Zeitpunkt t, ist somit X!r — X,— X, ode 
Kan ( = e) 
r 


Durch das Kriechen wird der der Verschiebung A bei t—= 0 
sprechende Schub X, auf den Wert Xir — X, ( — 2) abgeb: 
r 


Da die genaue Lösung nach dem Differentialgleichungsverfal 
X'n — X,e” Pn lautet, zeigt ein Vergleich der in Tafel II für @, 


bis 4 eingetragenen Werte or und e-#n (Zeilen 2 und 
r 


daß die Annahme Bild 20 im vorliegenden Fall bei den hohen E 
kriechzahlen 3 und 4 eine viel zu starke Abnahme von X, di 
das Kriechen ergibt (siehe auch Bild 22). 


Bessere Näherungswerte werden erreicht, wenn man Xu 
dem gebrochenen Linienzug in Bild 21 ansteigen läßt. Wird da 
Bild 20 ersichtliche unbewehrte Betonprisma mit einer nach Bile 
wachsenden Kraft P, belastet, so ist 
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Er vi Pig, p Ch 

2 Ei +2) er en) un 

ir, —1+ 0,75 9, ist. Die Auflagerverschiebung für X, — 1 
ann d4—=Ö,'r, und aus — m A+X,fın =0 folgt X, 


Pn z 
—-=X,—, sowie _ 
v Zi rt] . 


re x,(1-®) 


1 


(18) 
3rauchbarkeit dieser willkürlichen Annahme geht aus dem Ver- 


h der Werte ( — ”) in Zeile 4, Tafel II, mit den genauen Wer- 


1 
- Pr in Zeile 5 sowie aus Bild 22 hervor. Es wird sich daher 
ehlen, auch bei einem Spannbetonrahmen den statisch unbe- 
nten Schub X, unter Voraussetzung seines Anwachsens nach 
121 zu ermitteln. 
r Berechnung von ö, werden die von den Momenten M, = X, 'y 
gten Formänderungswinkel k" benötigt, wobei zu beachten 


aß die M, nach demselben gebrochenen Linienzug anwachsen 
X, (Bild 21). 


ee x nach Bild 21 
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Bild 21. Bild 22. 


gemein gilt % = k() + kigy, wobei k(), den Formänderungs- 
el für das von p = 0 bis 9,/2 linear ansteigende und k,,) für 
on @n/2 bis 9„ konstante M, vorstellen. Bei einlagiger Be- 
ng ist k(,) aus Gl. (9) zu berechnen, k(,) ergibt sich als Diffe- 
der für die Bereiche 9 = 0 bis 9. bzw. 0 bis 9n/2 erhaltenen 
kel aus der Gleichung (1) in [7; S. 177]. 
i mehrlagiger Bewehrung kann k nach dem Verfahren von 
mann berechnet werden. 


Tafel II 
eile Pn 1 2 3 4 
1 r 1,500 2,000 2,500 3,000 
2 1-g,[r 0,334 0,000 0,200 333 
3 ” 1,750 2,500 3,250 4,000 
4 1 Qulrı 0,428 0,200 0,077 0,000 
5 e- Pn 0,368 0,135 0,050 0,018 


e Berechnung wurde für den in Bild 23 dargestellten Rahmen 
hgeführt, der im konstanten Querschnitt 30 : 60 cm eine ein- 
e Spannbewehrung F, — 36 cm? aufweist. Riegel und Stiele 


Z-18t er Z-net 
8 
ost Sg Z=18t 
6 
| 
! : : 2 60 
u im Riegel und in den Stielen ist fe- 36cm? | 
re Eu In 
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Bild 23. 


im Zeitpunkt t = 0 mit Z = 108 t vorgespannt. Der idealisierte 
ickte Bewehrungsverlauf wurde gewählt, um die Zahlenrechnung 
rereinfachen. E, = 350000 kg/cm?, n = 6. Es wurden sechs 


Einfluß des Kriechens und Schwindens auf Durchlaufträger 


Fälle mit den Stielhöhen h = 100, 110, 125,6, 150, 180 und 300 cm 
untersucht. Das Ergebnis der Rechnungen ist in Bild 24 übersicht- 
lich dargestellt. Die Ordinaten der den bezeichneten Stielhöhen ent- 
sprechenden Kurven sind die von der Vorspannung verursachten, 
mit den Endkriechzahlen @, =0 bis 4 errechneten, Rahmen- 
schübe X!r,. Bei 9=0 sind die Schübe X, im Zeitpunkt t — 0 
aufgetragen, die bei hohen Stielen positiv, bei kurzen negativ sind. 
Das Tragwerk ist sehr empfindlich, weil schon geringe Änderungen 


der Stielhöhe die Werte 


X, und X!r stark beeinflussen. Der unter- 


schiedliche Verlauf der Kurven ist darauf zurückzuführen, daß die 
von den Vorspannmomenten Z-a erzeugten positiven und 
die von der Riegelverkürzung herrührenden negativen Schübe 
einander entgegenarbeiten. Bei großen Stielhöhen überwiegt der 
Einfluß der Vorspannmomente, bei kurzen jener der Riegelver- 
kürzung. X, kann durch das Kriechen auch vergrößert werden; bei 


der Stielhöhe h = 125,6 


cm ist X, = 0 und ein Rahmenschub wird 


hier überhaupt erst vom Kriechen ausgelöst. 


Die für die Stielhöhen 
100, 125,6 und 300 cm 
bei 9» =1lund 2 ein- 
geklammerten Werte 
wurden mit der Sattler- 
schen Annahme erhalten 
und unterscheiden sich 
praktisch nur wenig von 
den mit der Annahme 
Bild 21 berechneten 
Schüben. Der einzige 
größere Unterschied bei 
h = 100 cm und 9, = 2 
wurde auch schon im 
Bild 22 beim unbewehr- 
ten Rahmen festgestellt. 

Bei Rahmen mit kur- 
zen steifen Stielen ist 
der hauptsächlich von 
der Riegelverkürzung 
herrührende negative 
Schub X, sehr beträcht- 
lich; er erreicht z. B. 
bei der Hinckeldey- 
brücke zu Berlin, einem 
603 m weit gespannten 
Rahmen mit hohlem 
Riegel und vollwandi- 
gen Stielen, 10,2% vom 
entgegengesetzt gerich- 
teten Schub aus stän- 
diger Last [9]. Das ist 
ungünstig, weil X, im 
Riegel positive Momente 
und Abwärtsdurchbie- 
gungen verursacht, also 
im selben Sinn wie das 
Eigengewicht des Trag- 
werks wirkt. 

Um den Einfluß der 
Riegelverkürzung 
zuschalten, kann man 
den einen Stiel waage- 
recht verschieblich la- 
gern und mit hydrau- 
lischen Pressen auf sei- 
nen Fuß einen künst- 
lichen, nach einwärts ge- 


aus- 
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Bild 24. 


Änderung des Horizontalschubs xtn infolge der Vor- 
spannung mit der Endkriechzahl 9, beim Rahmen 


Bild 23 mit verschiedenen Stielhöhen 


richteten Ergänzungsschub X‘, ausüben (Bild 25); das hat man bei der 
68 m weit gespannten Stuttgarter Rosensteinbrücke [10] gemacht, 
deren Stiele und Riegel Hohlquerschnitt besitzen. Weil der beim Aus- 
rüsten auf den noch jungen Beton ausgeübte Presseneingriff bei hohen 
p-Werten durch das anschließende Kriechen nach dem Gesetz 
Xin _X,:e-® fast völlig unwirksam wird, ist es angezeigt, den 


Pressendruck X,-durch 


mehrmalige Eingriffe während der Kriech- 


periode wieder herzustellen. Durch derartige Presseneingriffe können 
auch die von der Riegelverkürzung durch das Schwinden verur- 


+ su, B= 
x = 


'Habel, Einfluß des 


sachten Schubverluste ausgeglichen werden. Bei der Hinckeldey- 
 brücke hat man den Schub X, mit Hilfe eines durch Pressen regulier- 
baren Montagependels eingestellt. 


22 Schwinden mit Kriecheinfluß 
j Die primären und sekundären Schwindspannungen können in 
einem einzigen Rechnungsgang berücksichtigt werden. Zunächst be- 
rechnet man in aufeinanderfolgenden Querschnitten des ‚Grund- 
5 systems (Bild 26) die primären Schwindspannungen mit Kriechein- 
 Auß und aus ihnen die Formänderungswinkel k'” und die Achs- 
Be verkürzungen e'” der Riegelelemente ds. Bei einlagiger Bewehrung 
ist nach G]. (12) 


— 087% 9 
kin — Eu me en) : 
u TO la 
und nach Bild 11 ist er =, — b- kn. Bei mehrlagiger Bewehrung 


& + & 


ist. kin — aus den Längenänderungen &,, &; der Stähle in 


den Ersatzquerschnitten zu ermitteln. Die waagerechte Auflager- 
verschiebung ist dann 


L l 
d &"— (kn yds+leinds. 
0 0 


Sie muß durch den statisch unbestimmten Schub X, rückgängig 
gemacht werden, den man entweder linear mit @ (Bild 20) oder 
nach dem gebrochenen Linienzug in Bild 21 ansteigen läßt. Die 
Brauchbarkeit beider Annahmen soll wieder am unbewehrten Rahmen 
(Bild 27) untersucht werden, für den eine strenge Lösung schon 
vorliegt. 


Presse 


FIT 
Pendelplatte 


Bild 25. 


Bild 26. 


Für Schwinden ohne Kriechen folgt der Schub aus der Gleichung 
—A+X,) 6, =0 mi X, = 4/d. 

Um den Schub mit Berücksichtigung des Kriechens zu erhalten, 
muß A durch den statisch unbestimmten Schub X, rückgängig 
gemacht werden, der bei t = 0 mit Null beginnt und zunächst nach 
Bild 20 linear mit 9 auf den Endwert X, bei Kriechende anwachsen 
soll. Die so ansteigende Kraft X, — 1 verursacht nach den zu Bild 20 
gemachten Darlegungen die Verschiebung d, = ö,'r, wobei 


Pn 
u + E8 . 
Aus —A + X, 0, = 0 folgt 
A A il 
1-0 = 5, = X. (19) 
Wächst jedoch X, =1 nach Bild 21 an, so ist 
6, =6'r und X, =X(,) nn (20) 


1 
wobei r, = 1 + 0,75 , ist. Für 9" = 0 wird r = nela=ö 


und X, —= X). Das Differentialgleichungsverfahren liefert den 
genauen Wert 
(L— e=-Pn) 
K=X, — (21) 
Pn 
Tafel III 

Pn 1 2 3 4 

r 1,500 2,000 2,500 3,000 

rı 1,750 2,500 3,250 4,000 

l/r 0,666 0,500 0,400 0,333 

l/r, 0,572 0,400 0,308 0,250 

1—ePn 
: 0,632 0,433 0,317 0,245 
Pn 


In Tafel III und Bild 28 sind für n = 1 bis 4 die nach beiden 
Annahmen berechneten X,/X(,) den genauen Werten gegenüber- 
| gestellt. Man erkennt, daß beide Annahmen brauchbar sind und 


Flip >. 
daß der gebrochene Linienzug Bild 21 bei hohen Endkrie 

die besseren Näherungswerte liefert. & Br 
Die Ermittlung der von X, =1 erzeugten Lagerverschieb in 
des bewehrten Grundsystems ist schon beim Fall „Vorspan: | 


Xs| Ko) 


7009 


nach Bild 20 
genaue Werte 


nach Bild 21 
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Bild 27. Bild 28. 


behandelt worden. Der Schub infolge des Schwindens ist da an 
Kriechende 

X = 6"/8, 
Die von ihm verursachten sekundären Schwindspannungen sind 
primären Spannungen infolge der k!” zu überlagern. F 

Für die Rahmen nach Bild 23 mit den Stielhöhen 100 und 3 

ergab die. mit &, = 0,0003 durchgeführte Berechnung die in B 
eingetragenen Rahmenschübe X,. Die bei g=(0 angege 
Schübe X(,) werden durch das Kriechen abgebaut. Der Rechn 
ist die Annahme Bild 21 zugrunde gelegt worden. A 


“ 


2.3 Ständige Last 


Wenn vom geringen Ein- 
fluß der Normalkräfte ab- 
gesehen wird,kann die Mo- 
mentenlinie des Rahmens 
für die ständige Last wie 
für einen Durchlaufträger 
bestimmt werden. In An- 
lehnung an die bei diesem 
Träger gemachten Fest- 
stellungen wird man auch 
beim Zweigelenkrahmen die 
Änderung der Eigenge- 
wichtsmomentenlinie durch 
das Kriechen bei prakti- 
schen Berechnungen ver- 
nachlässigen dürfen. 


Bild 29, 
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Igemeiner Überblick 

Teilstrecke Göttingen— Hannover der unvollendeten Autobahn 
urt—Hamburg kreuzt 3km nordwestlich von Northeim die 
n Flüsse Leine und Rhume kurz oberhalb ihrer Vereinigung. 
@ Flüsse durchströmen einen Talabschnitt mit einer Über- 
emmungsbreite von rd. 1300 m, der bei höchstem Hochwasser, 
:s das Jahr 1946 brachte, etwa 1 bis 1% m hoch überflutet wird. 
Hochwassermengen beider Flüsse vereinigen sich hier und be- 
»n bis zu etwa 900 m?/s. 

er die Überwindung des Tales mit beiden Flüssen war vor dem 
ge neben einem hohen Damm eine durchlaufende Gewölbe- 
ke mit 19 Öffnungen von je 40 m Spannweite, Gesamtlänge 753 m, 
Ant. Nach Abzug der 7 m breiten Pfeiler ergab sich eine Brücken- 
eite von 19X33 m —= 627 m. Mit den Bauarbeiten war bereits 
1939 begonnen worden. Sie umfaßten die Ausführung der mei- 
Einzelfundamente unter Verwendung von Frankipfählen und 
derstellung der Gewölbeformsteine aus Beton an der Baustelle. 
rdem waren für die Verblendung der Gewölbe- und Pfeiler- 
flächen in großem Umfang Natursteine angeliefert und bear- 
t worden. Die Vorkriegsplanung war aus dem Geist einer weit- 
enden architektonischen Lösung auf der Grundlage einer stahl- 
enden Bauweise entwickelt worden. Die im Jahre 1951 wieder- 
fenommene Planung des Talüberganges erforderte eine Über- 
ang des früheren Entwurfes mit dem Ziele einer wirtschaft- 
en Lösung unter Berücksichtigung der technischen Fortschritte 
rückenbau. Ein Kostenvergleich zwischen der zunächst geplanten 
ölbebrücke und einer durchlaufenden Balkenbrücke ergab, daß 
Balkenbrücke oberhalb der Gründungen auch nach Abschreibung 


vorhandenen Betonformsteine noch billiger wurde. 


/asserbauliche Gestaltung 
em neuen Entwurf der Brücken gingen umfassende wasserbau- 
Untersuchungen voraus. Es war sehr schwierig, die Einflüsse 
den Abflußvorgang bei einer Einschränkung der Lichtweiten des 
chflußprofils rechnerisch zu ermitteln und alle Einflüsse nach 
tung und Größe in den Ansatz einer hydraulischen Berechnung 
führen. Auch die Erfahrungen an anderen Brücken konnten 
ohne weiteres auf das geplante Bauwerk übertragen werden. 
diesen Gründen beauftragte die Niedersächsische Straßenbau- 
altung die Hannoversche Versuchsanstalt für Grund- und Was- 
au (Franzius-Institut) an der Technischen Hochschule in Han- 
>r mit der Durchführung eines Modellversuches. Es sollte hierbei 
Lösung für die neue Brückenplanung erstrebt werden, die ein 
mum an Kosten für den Brückenbau, das erforderliche Um- 
nesverfahren und die Aufwendungen zur Befriedigung von 
chtigten Entschädigungsansprüchen der Anlieger ergibt. Ferner 
ein nur wenig gegliedertes Bauwerk erwünscht. Nachdem auch 
zuständige Wasserwirtschaftsverwaltung mit einem Modellver- 
| einverstanden war, wurde ein naturgetreues Abflußmodell. mit 
m Längenmaßstab 1:250 und einem Höhenmaßstab 1:50 auf- 
iut. Nach Ermittlung des notwendigen Übertragungsmaßstabes 
den die Abflußmengen einzelner bekannter Hochwasser, darunter 
ı das von 1946, im Modell überprüft. Auf Grund dieser Nach- 
ungen der verschiedenen Hochwasser im Modell wurden dann 
eine größte Gesamtabflußmenge von 900 m?/s die Abfluß- 
hwindigkeiten in-den einzelnen Querschnitten untersucht. Das 
jell zeigte weiter die Verteilung der Abflußmengen im Talquer- 
itt, die durch die Flußrinnen und die sonstige landschaftliche 
altung des Tales bedingt war. Die mannigfachen Versuche er- 
n, daß rd. 80°/0 der gesamten Abflußmenge in den ausgeprägten 
den zwischen Leine und Rhume’und rechts der Rhume abfließen. 
rend die Vorkriegsplanung 19 Öffnungen mit je 33 m Licht- 
e vorsah, lag dem Modellversuch eine Brücke mit 22 Öffnungen 
je 38 m Lichtweite zugrunde. Das Ergebnis vieler Versuche 
te in Abweichung der früheren Planung zu der folgenden, wirt- 
ftlichsten Lösung: 
-Flußbrücke über der Leine mit . 
Flußbrücke über der Rhume mit . 
Flutbrücke mit 7 Öffnungen von je 38 m 
Lichtweite rechts der Rhume mit . 266 m Lichtweite 


insgesamt: 308 m Lichtweite. 


20 m Lichtweite 
22 m Lichtweite 


Seetzen/Zschiedrich, Flutbrücke bei Northeim 


ve >» > A m AT Zune 


Flutbrücke im Zuge der Autobahn bei N ortheim 


Von Oberregierungs- und -baurat Ulrich Seetzen, Hannover, und Dr.-Ing. Erhard Zschiedrich, Wiesbaden 
W- DK 624.21.012.46 Spannbetonbrücken 


Die Lücken zwischen den jetzt 3 einzelnen Brücken gegenüber 
dem früher vorgesehenen, voll durchlaufenden Bauwerk wurden 
mit Dämmen geschlossen. 

Bei der Annahme des größten Hochwassers mit 900 m?/s entstand 
ein Stau von i.M. 54cm mit einem Rückstau von 1400 m Länge, 
der die Stadt Northeim und andere Orte nicht mehr gefährdete 
(siehe Bild 1). Die bisherige, im Modell an der Oberfläche gemessene 
Höchstgeschwindigkeit von 1,89 m/s vergrößerte sich in einem be- 
schränkten Bereich ober- und unterhalb der Flutbrücke auf 2,7 m/s, 
was eine Umstellung der bisherigen landwirtschaftlichen Nutzung 
erfordert. Die Modellversuche ergaben auch Aufschlüsse über die 


Bild 1. Lageplan der Brücken mit Hochwasserverhältnissen 


Zweckmäßigkeit und Lage von Leiteinrichtungen. Bei richtiger Ge- 
staltung von Leitdämmen vor den Widerlagern kann die An- 
strömung von Brückenpfeilern verbessert und dadurch die Abfluß- 
leistung einzelner Öffnungen vergrößert werden, verbunden mit 
einer geringen Senkung des Brückenstaues. 


3. Neuplanung der Brücke 

Nachdem die Modellversuche die gewünschten Aufklärungen über 
die wasserbaulichen Bedingungen ergeben hatten, wurden an Stelle 
einer durchlaufenden Gewölbebrücke von 753m Gesamtlänge nun 
eine durchlaufende Plattenbalkenbrücke aus Spannbeton mit glei- 
chem Pfeilerabstand von jetzt nur noch 280 m Länge als Flutbrücke 
und zwei getrennte Flußbrücken mit 20m bzw. 22m Lichtweite 
gewählt. Diese drei in gleicher Bauart ausgeführten Brücken fügen 
sich unauffällig in das Landschaftsbild und in den Dammkörper ein 
(Bild 2a). Die Verkleidung der Pfeiler und Widerlager mit vor- 
handenen, rotbunten Sollingsandsteinen beleben das Brückenbild 
(Bild 3 und 31). Die Flußbrücken bieten nichts Bemerkenswertes; 
es soll daher im folgenden nur noch von der Flutbrücke gesprochen 
werden. 

Der neue Entwurf der Flutbrücke ergab folgende Vorteile: 

a) Die Höhenlage der Fahrbahn konnte durch Fortfall des Gewölbe- 
stiches und die Verringerung der Bauhöhe um rd. Am gesenkt 
werden. 

b) Durch die Senkung der Fahrbahn veringerten sich die Boden- 
inassen der Anschluß- und Zwischendämme. 

c) Die bereits ausgeführte Pfahlgründung konnte beibehalten wer- 
den, wobei jedoch nur so viele Pfähle durch eine Stahlbeton- 
fundamentplatte zusammengefaßt werden mußten, wie es die 
geringeren Lasten erforderten (Bild 4). 

d) Die vorhandenen Gewölbeformsteine mit 0,3 bis 0,5 m? Inhalt 
konnten als Blockmauerwerk für die Pfeiler und Widerlager 
verwendet werden und ersparten Beton. 

Weitere Vorteile in konstruktiven Einzelheiten brachte die Aus- 
schreibung durch Nebenangebote. Die für Stahl-Verbundbrücken 
abgegebenen Nebenangebote lagen höher als die Angebote in Spann- 
betonbauart. 
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Eruckenbanswerk ist Et. wegen seiner Länge (280 m zwi- 
den Endauflagern) als auch wegen seiner Krümmung im 
adriß mit einem Radius von 3000 m und damit einem Pfeil von 
bemerkenswert. Es ist außerdem die zur Zeit längste Brücke 
as, die mit durchlaufenden Spannlitzen in einem Zuge vor- 
annt wurde. 


Bild 3. Widerlager aus Betonblöcken und Verkleidung mit Sollingsandstein 


)er Brückenentwurf 

as“ Haupttragwerk stellt einen Balken über 7 Feldern mit 
0 m = 280 m Länge dar. Die stetige Krümmung der Fahrbahn- 
e wird im Balkentragwerk durch einen Polygonzug ersetzt, 
en Knickpunkte über den Stützen liegen; zwischen den einzel- 
Auflagern werden die Balken geradlinig geführt (s. Bild 2b). 
‚feste Lager liegt über Pfeiler 3 (Stütze III); die übrigen Lager 
_Rollenlager. Ein zwängungsfreies Spiel der Rollenlager ist ge- 


geben, wenn die Längsachse der Rolle in der Winkelhalbierenden 
zwischen dem Krümmungshalbmesser am Rollenlager und der 
Parallelen zu dem am festen Lager liegt. Bild 5 zeigt den Ver- 
schiebungsplan für die Stützpunkte des Durchlaufträgers. 


Der Querschnitt des Haupttragwerkes mit Vor-pannBe 
ist aus Bild 6 zu ersehen; die Fahrbahnplatte ist mit den Trägern 
biegesteif verbunden, der Querschnitt der Balken ist trapezförmig. 
Obwohl ein Querschnitt mit verbreitertem Fuß statisch vorteilhafter 
gewesen wäre und den geringsten Massenaufwand bedingt hätte, 
wurde aus konstruktiven und schalungstechnischen Gründen wie 
auch im Hinblick auf die Betonverarbeitung die Trapezform vor- 
gezogen. Die Randträger erhielten, um das gewohnte Bild zu wah- 
ren, außen eine senkrechte Stegfläche. 


Die geringe obere Breite der Stege von 35 cm, bei 1,90 m Höhe 5 


‚der gesamten Brückenkonstruktion, erwies sich für die aufzunehmen- 
‘ den Kräfte und konstruktiven Erfordernisse (genügende Über- 


deckung der Blechkästen der Spannglieder) als ausreichend. Die 
Fahrbahnplatte ist 18 cm dick; sie erhielt eine Quervorspannung 
mit Leoba-Gliedern im Abstand von 33 cm. Die Spanzzliedr sind 
entsprechend dem Momentenverlauf geführt. 


Die Hauptträger sind in jedem Feld durch 3 Querträger hen: 
den. Die Torsionssteifigkeit der Hauptträger wurde bei der Ermitt- 
lung der Querverteilung der Lasten berücksichtigt; über jeder Stütze 
ist ein besonders starker Stützenquerträger ausgebildet. Die Quer- 
träger sind ebenfalls mit Leoba-Gliedern vorgespannt, um die Nor- 
malspannungen in der Platte aus ihrer Vorspannung nicht zu beein- 
trächtigen und Schubspannungen in der Platte quer zur Brücke zu 


Richtung der Lagerachsen 


Pfeilerochsen 


Bild 5. Achsenstellung der Lagerkörper 


vermeiden. Dies wurde dadurch erreicht, daß die Vorspannbewehrung 
von Querträger und Platte im Verhältnis zu der Querschnittsfläche 
beider Bauteile gewählt wurde. 

Die Vorspannung in Längsrichtung wird nach dem Verfahren 
Baur-Leonhardt mit Stahllitzen erzeugt, die über die ganze Brücken- 
länge von 280 m, als Polygonzug dem Momentenverlauf angepaßt, 
ausgelegt sind. An jedem Brückenende befinden sich zwei Spann- 
köpfe für je 1600 t Vorspannkraft. 

Die in den Spannlitzen durch die Reibung an den Umlenkpunkten 
verursachte Abnahme der eingeleiteten Vorspannkraft vom Spann- 
kopf zur Brückenmitte verläuft entsprechend der Abnahme der 
Größtmomente; die Abminderung der Vorspannkraft aus Reibung 
ist jedoch wesentlich größer als die Abnahme der Grenzwerte der 
Momente nach der Brückenmitte zu. Um die Randspannungen des 
Eigenspannungszustandes „Vorspannung“ in den Mittelfeldern trotz 


—- 
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dystem, Baur-Leon- 


Bild 6. Vorspannbewehrung im Querschnitt der Feldmitten 


i der verringerten Vorspannkraft nicht so stark abfallen zu lassen in in Peld il, nat 2 sehr starke Reibu: 
und sie in der Größenordnung der äußeren Felder zu halten, wur- Be I Spannen i 
den nach der Mitte zu die in den einzelnen Feldern parabelförmig mehr gestattet ätten. 

ihrren Spannglieder mit einem größeren Stich versehen (s. Bild 7). Die Konstruktion der Set zeigt Bild 9a 5 


Vorsponnglied 
a) mit Mittelgelenk 
Nochspannstelle 


#0m ee om —#— 4m —m———— 4m 
Bild 7. Spannlitzenverlauf 


Außerdem wurden zur Vergrößerung der Spannkraft in den Mit- zZ zZ 
_ telfeldern in Feld3 und 5 Nachspannschellen angeordnet (s. Bild8b) _ b) mit Nochspannschellen 
Diese Nachspannschellen änderten das statische System der Brücke 
nicht; sie waren aber in der Lage, mit verhältnismäßig geringem 
Aufwand, die Vorspannkraft in Brückenmitte wesentlich zu erhöhen, Be 
so daß ein Spannkraftverlauf entsprechend Bild 12 zu erwarten war. dung wurde durch die Forderung bedingt, den Querschnitt der T 
Dabei wurde nach Aufbringen der vollen Vorspannkraft an den durch die Schellen so wenig wie möglich zu schwächen. Die 
Brückenenden eine zusätzliche Kraft an den Schellen eingetragen. nung der Pressen nebeneinander außerhalb des Querschnittes 
Entsprechend den durch diese Zusatzkraft hervorgerufenen Stahl- sprach dieser Forderung am besten. Zwei Pressen (1) von je 
dehnungen im Mittelteil wurden 
gleichzeitig und im gleichen Maße 
die Spannblöcke weiterverschoben. 
Eine Vergrößerung der Vorspann- 
kraft an den Spannköpfen ent- 
stand dabei nicht. 
Es wurde u. a. auch erwogen, 


Bild 8. Möglichkeiten zur Verbesserung der Vorspannkraft ; 
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Bauwerk ein System mit veränder- 
licher Gliederung wird und daß 
wegen der Unsicherheit in den 
Annahmen über Reibungsbeiwert, une 
E-Modul des Betons und blei- Schnitt C-C 

bende Verformung der Litzen das 3 
Maß für die Auseinanderdrückung 3 
sehr stark schwanken kann. E 
Außerdem bereitet es konstruk- 
tive Schwierigkeiten, die Mittel- 
pressen so anzuordnen, daß der 
Gleichgewichtszustand ohne allzu 
große Auflasten im Gelenkfeld 
erhalten bleibt (Bild 8 a). 

Im vorliegenden Falle wurden 
Spannnschellen mit je 200t Ge- 
samtpressenkraft im Feld 3 u. 5 
der Brücke angeordnet, die es er- 
möglichten, die Spannkraftverluste 
für Reibungsbeiwerte bis u — 0,25 
auszugleichen. Auf Grund der an 


Aussparung im 
Jrögersteg 
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II IEIO0 
anderen Bauwerken gemachten ISIS: ch 
Erfahrungen konnte aber bei sorg- | (m 
fältiger Konstruktionsausführung 1730 82890179) 
mit einem Reibungsbeiwert von 


4 = 0,15 gerechnet werden [1]. 
Vorsorglich war noch die An- 
bringung von Nachspannschellen in 
den Feldern 2 u. 4 vorgesehen. 
Wie man aber aus Bild 12 erkennt, 
haben diese Stellen bei normalem 
Verlauf der Vorspannverluste 
durch Reibung keine Bedeutung; 
sie waren nur aus Sicherheits- 
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gründen zur Ermöglichung eines 79 

Nachspannens bei etwaigen Un- Bild 9a. Nachspannschelle 4. Klemmbolzen, wre B 
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sendruck stützen sich über eine Stahltraverse (3) gegen den 
alken. Nach einem Vorschlag von Dr.-Ing. Leonhardt 
die Kraft durch Reibung in die Spannlitzen übertragen. Dazu 
der Raum zwischen den Litzen mit Zementbrei ausgefüllt, 


Bild 9b. Nachspannschelle mit eingebauter 100-t-Presse 


. die Klemmbacken (2) wurden durch 12 Schraubenbolzen (4) 
beiderseitig je 20t Druck angepreßt. Die Bolzen, ausgebildet 
Spannstäbe für Leoba-Glieder, wurden mit einer Presse für 
ba-Glieder angespannt und erzeugten eine Klemmkraft von 
20:2 =480t. Auf Grund von Versuchen konnte man annehmen, 
der Reibungsbeiwert zwischen Beton und Stahl bei u = 0,50 
t. Demnach konnte eine Kraft von 480 :0,5 =240t >200t 
rtragen werden. 

)ie Übergangskonstruktion wurde stoßfrei nach Entwürfen der 
dersächsischen Straßenbaudirektion ausgeführt. Zwischen Wider- 
er und Brückenüberbau wurde ein 60 cm breiter Raum frei- 
assen, der jederzeit eine Überprüfung der Konstruktion von 
en gestattet (Bild 2g). Die Regeneinläufe wurden aus Stahl her- 
tellt und mit nahtlosen Rohrstücken verschweißt (Bild 2 e). 


Aus der statischen Berechnung 

ie Auflagerbänke auf den gemauerten Pfeilern wurden in Ort- 
on hergestellt. Bei ihrer Länge von 24m war wegen der Rei- 
ig auf der Unterlage mit großen Schwindspannungen zu rechnen; 
allem da die Pfeiler, aus sehr alten Betonblöcken hergestellt, 
ae Schwindverkürzungen mehr erwarten ließen. Die Schnittkräfte 
Auflagerbänke von Brückenpfeilern sind vor allem bei einer 
astung durch eine größere Zahl von Lagerkörpern schwer zu 
itteln. Eine Verteilung der Lasten nur unter Berücksichtigung 
Schubfestigkeit des Betons ohne Einbeziehung der Biegemomente, 
sich aus dem elastischen Verhalten der Auflagerbank und des 
ilerschaftes ergeben, liefert entschieden zu günstige Werte. Zu 
ünstig dagegen ist eine Berechnung der Schnittkräfte unter der 
1ahme gleichmäßig verteilter Last zwischen Bank und Pfeiler, 
hierbei vorausgesetzt ist, daß die gleichmäßig verteilte Pfeiler- 
kraft aus gegenseitig unbehinderten Einzelkräften besteht und 
elastische Verformung der Auflagerbank aus dieser Belastung 
it ungehindert voll möglich ist. Brauchbare Werte ergibt die 
ücksichtigung der elastischen Zusammendrückung des Pfeiler- 
iftes und gegebenenfalls noch der Pfeilergründung. Die Schub- 


ft zwischen Bank und Pfeiler wird dann allerdings vernachlässigt. 


richtige Wahl der E-Moduln ist von ausschlaggebender Bedeu- 

5 für die Bemessung. 

je Mächtigkeit der an der elastischen Zusammendrückung be- 

sten Pfeilerhöhe wurde mit t=4,0m angenommen. Mit einer 

2 Epf 
u-+ 2t 


tungsziffer c—= — —= 1,49 - 106 t/m? ergibt sich eine 


un 


rakteristische Länge von 


= 0,905 m. [2] 


Seetzen/Zschiedrich, Flutbrücke bei Northeim 


es „ 


Es bedeuten: Epr: E-Modul des Pfeilers (= 240.000 kg/cm2) (Beton- 


blöcke) 
u : Pfeilerbreite 
EB: E-Modul der Auflagerbank (= 300.000 kg/cm?) 
Js : Trägheitsmoment der Auflagerbank. 


Die daraus ermittelten Schnittkräfte sind in Bild 10 dargestellt. 
bogerlasten für 1 Fahrbahn 


"Mitte Pfeiler 
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Bild 10. Momente in der Auflagerbank 


Die Brücke war für die Klasse 60 nach DIN 1072 zu bemessen. 
Bei der Fahrbahnplatte wurde wegen der Verdrehung des Rand- 
trägers nur teilweise Einspannung berücksichtigt; der Einspanngrad 
ergab sich zu 65°/0. Das Haupttragwerk wurde als Trägerrost be- 
rechnet. Die Querverteilung der Lasten unter Berücksichtigung der 
Verdrehungsfestigkeit der Hauptträger und der Platte ist aus den 
Querverteilungslinien des Bildes 11 zu erkennen; sie wurde unter 
der hier zutreffenden Vorausetzung nahezu starrer Querverbände, 
das sind die Querträger und die Platte, ermittelt. Die verschiedenen 
Trägheitsmomente in Rand- und Mittelträgern wurden berücksichtigt. 
Ohne den Anteil aus der Torsionssteifigkeit und für gleiches J in 
allen Trägern ergeben sich unter sonst gleichen Annahmen die in 
Bild 11 gestrichelt dargestellten Querverteilungslinien. Die Unter- 
schiede betragen bis zu 20/0, so daß sich die genauere Rechnung bei 
der Bemessung sehr vorteilhaft auswirkte. 


7300 —- 300 727 
| Qi 
| NS 
Irögera z S 
N| 
ee) 
ü ; 
\ H 
| 
Q | 
S | 
Ss 
| 
| 
NE, 
8 Sn 
Sy Sı | a | 
Träger b Sı 
no Ss 
Q S — 
NS} 
I S 
RS 
Q> 


unter Derücksichtigung der Vorsionssteifigkeif 
——= ohne n 2 u 
Bild 11. Querverteilungslinien 


Bei der Ermittlung des Eigenspannungszustandes ,„‚Vorspannung‘“ 
war zu beachten, daß die eingeleitete Vorspannkraft infolge von 
Reibungsverlusten nach der Mitte zu stark abnahm. Der Verlust 
beträgt, bei Annahme eines Reibungsbeiwertes von 4 — 0,15 und 
einer Summe aller Umlenkwinkel von 2a = 200°, in Brückenmitte 


22,8%/o (Bild 12). 


u 


i 


Eine Verbesserung der Vorspannkraft in Brückenmitte war durch 
den Einbau der bereits erwähnten Nachspannschellen möglich. Mit 
_ diesen wurden 20°/o der Hauptspannkraft in Feld 3 und 5 eingeleitet, 
wodurch der Spannkraftverlust in Brückenmitte von 22,8%/0 auf 
12,8%/o herabgemindert werden konnte. Dies ergibt den endgültigen 
 Spannkraftverlauf nach der ausgezogenen Linie in Bild 12. 

Die Betonrandspannungen und Stahlspannungen nach Kriechen 
und Schwinden wurden für die verschiedenen Lastfälle unter Bil- 
dung einer besonderen Matrix und der dazu erforderlichen Inte- 
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Spannungsausgleichs 
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Bild 12. Spannkraftverlauf für u = 0,15 mit Y x = 200° 


grationen ermittelt. Dabei ist die Umlagerung der Kräfte nach 
Kriechen und Schwinden bei vorhandenem Verbund be- 
rücksichtigt. Benutzt wurde hierfür ein von Professor Fritz ent- 
wickeltes Verfahren mit sogenanntem fiktiven E-Modul, das die 
gleichen Grundlagen wie die Berechnung von Stahlverbund- 
konstruktionen besitzt [3]. Das Verfahren hat den Vorteil, daß sich 
für die einzelnen Belastungszustände geschlossene Formeln angeben 
lassen. Eine Variation des E,-Moduls, die wegen der starken Schwan- 
kungen von E, angezeigt sein kann, ist dabei allerdings nur mit 
sehr großem Rechenaufwand möglich. Wenn jedoch besonders ge- 
naue Werte für den Spannungsabfall in den Spanngliedern an- 
gegeben werden sollen, so ist eine Rechnung mit verschiedenem 


we, 7 


Man erkennt aus der Tabelle ferner, daß die Stah 2 
(Spalte 5, 10, 17) durch die Einwirkung der Nachspannsche 
über den ganzen Träger gleichmäßig verlaufen, was eine s 
Ausnutzung des Spannstahls bedeutet. Die niedrigste Stahls 
nach Kriechen und Schwinden, im Vergleich zur höchsten be; 
spannen, verhält sich wie 7,63/9,22 — 0,83. Für einen Durchla 
mit überall gleichem Querschnitt des Spannstahls ist dies 
ausgezeichnetes Ergebnis. 

Wenn man die Spannungsverluste in den Spanngliedern aus F 
chen und Schwinden nach der von Rüsch auf 5.25 in seine 
läuterungen zur DIN 4227 [4] angegebenen Gleichung 


Brückenmitte 


Bild 13. Momentenzustandslinien für V—= 100t bei z = 0,15, 0,20, 0,2 


ermittelt und dabei 10°/o Spannkraftverlust erhält, so ergebe 
die Betonspannungen der Klammerwerte in Spalte 13. Nach 
Superposition mit den Spannungen aus Eigengewicht und Nut; 
ohne Berücksichtigung des Verbundes (Klammerwerte der Spa 
u.4) ergeben sich die Klammerwerte in Spalte 15 und 16. Ein ' 
gleich dieser Werte mit den genauer ermittelten zeigt, daß sich 
Unterschiede in den Grenzen halten, in denen die Werte inf 
der ungewissen Annahmen über Reibungsverluste, Kriech- 
Schwindwerte und E,-Moduln schwanken. Man sollte daheı 
jedem Fall vorher prüfen, ob sich der Aufwand einer Spannu 
ermittlung unter Berücksichtigung der Spannglieder im Verl 
lohnt. Der damit verbundene Rechenaufwand ist auf jeden 


E,-Wert oft nicht vermeidbar. ganz beträchtlich. : 
Tafel 1. TRÄGER „5“ 
Vor Kriechen und Schwinden Nach Kriechen und Schwinden k 
Pkt. 7 9 
2, 5 n e b b 0% 11+12| 14+3 1+14 
bg, bv, bpmax | bpmin | sv, | %spF |bo,g| 7 +3| 724 |5+6| da |sch| %w +13 |14(@8)+(13)|1+(13)+(4) 
1 2 3 4 5 6 m 8 9 10 11 12 13 14 15 16 
Feld 1 (38,4) | (+ 72) (+ 16,0) (784) | (- 32,8) 
o|— 56,0| + 17,8| — 36,5 + 235 Ay + 0,28 | — 38,2 | — 74,7 | 35,7 53,8 0,4 14, 39,3 HB — 36.8 
Pkt. 4 (+ 774) | 14,5) | + 922 | 0,02 + 950 (198,0 - 830) | -- 99,3) |7 
u|+113,2|—219,9| +680 | — 4,7 —106,7 | — 38,7 | 111,4 + 855 186,9 96,3 28,3 —101,0 
Feld 4 319) | (+ 131) (— 14,9 32 eh 
” 0 |— 304] — 1572| —293 | + 89 +0,26 |— 46,1 | — 75,4 | — 35,2 —358| 0 | —420 |--a00| 698 — 31,1, (8 
u ..| 4642) | 248) | +8,26 | U 0/06 + 8,52 (—120,0 + 55) (Cesare 
u|+ 61,6) —133,3| + 54,0 — 16,5 — 71,7 | — 17,7 | — 88,2 + 55,9 3,3 139,1 86,5 32, —103,0 
Stütze I (— 5.0) | (+ 35,5) 147,0 F 
q St —l141, — 73,9 — 33,4 
78,1| —163,4| — 2,9. + 33,0 0,01 |— 85,3 | — 88,2 | 52,3 + 60,5| +32 m 73,9 ( a = ns 
. r (+ 10,0) | 71,6) | +8,81 | I 0.12 + 8,93 (+138,3) C 949.) CE 90) 8 
u | —157,7| +153,7| + 6,0 — 69,3 — 40| + 2,0 | — 73,0 —134,6 | — 3,1 +126,4 | — 10,7 — 4,7 — 79,7 
Stütze II (— 99) | (+ 32,0) 5 F 
D ’ —125,7 — 77,3 — 35,4 
en |+ 5853| —1399| — 92 | +291 | 197 0,63 81,6 | — 90,6 52,5 + 48,8 | + 2,8 En — 72,2 — a 
t. 30 3 (+ 20,0) | (64,5) + 883 (+ 97,8) (0) — 84.5) 18 
0, 1—117,8| +108,5| + 17,9 — 61,1 +0,10 |— 93| + 86 | — 70,4 —1080|—24| + 97,7 | — 12,7 1 — 73,8 
Klammerwerte: Betonspannungen: [kg/cm?] 
Spalte 3,4: ohne Zugbandwirkung. Stahlspannungen: [t/cm?] 
Spalte 13: bei Vorspannverlust nach %p- ER 0,100 


In Tafel I sind für ausgezeichnete Punkte des inneren Trägers „b“ 
die Randspannungen angegeben. Dabei wurden die in Spalte 3 und 4 
für Nutzlast aufgezeichneten Werte nach dem geschilderten Verfah- 
ren ermittelt. Ohne Berücksichtigung des Verbundes und der Spann- 
glieder ergeben sich die in Klammern darüber geschriebenen Werte. 


6. Bauausführung 
a) Lehrgerüst j 

Mit Rücksicht auf das Durchlaufen der Spannglieder mußte 
Brücke vor dem Betonieren in ihrer ganzen Länge eingerüstet 
den. Das Lehrgerüst wurde so ausgebildet, daß seine Joche ] 
Vorspannen Pendelwände darstellten, die die Verschiebung 
Überbaues beim Spannen nicht behinderten. Die Stiele der J 
wurden auf Betoneinzelfundamente abgesetzt, wofür die an 
Brücke vorhandenen Betonblöcke verwendet wurden. Die Bl 


N- UND STAHLBETONBAU 
hrgeang Heft 4 April 1955 


en im Boden auf einer 10 cm dicken Betonschicht versetzt; 
odenpressung betrug rd. 1 kg/cm?. Nach dem Ausrüsten wurden 
fieder herausgenommen und standen zur weiteren Verwendung 
erfügung (Bild 14). 
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im Bereich der höheren Spannungen konnte aus der graphischen 
Darstellung einwandfrei abgelesen werden. Die Kriechfestigkeit - 
entsprach den Bestimmungen. Die Spannlitzen wurden in lmm 
dicken quadratischen Blechkästen von 13 cm Seitenlänge unter- 
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Jochobstand' 480 m Bild 14. Lehrgerüst 


ei der Vorspannung war eine Hebung der Feldmitten von 1 bis 
a zu erwarten; auf der anderen Seite betrug wegen der geringen 
ie des Lehrgerüstes dessen elastische Zusammendrückung nur 
ige Millimeter, so daß im Lehrgerüst weitgehend auf Spindeln 
richtet werden konnte. Nur an den Jochen beiderseits der Pfeiler 
den Spindeln eingebaut, um ein leichtes, rechtzeitiges Absenken 
er Joche beim Ausrüsten bzw. Spannen zu ermöglichen. Die 
zestellten Joche zeigt Bild15, die nahezu fertige Schalung 
‚16. 

stahl, Spannstahl, Litzenkasten 


ür die 7drähtigen Spannlitzen wurde ein kaltgezogener Stahl- 
ıt, & 3 mm, mit einer Bruchfestigkeit von o — 200 kg/mm? ver- 
det. Die Mindestfestigkeit der Litzen betrug 07 = 180 kg/mm?. 
zulässige Spannung wurde entsprechend den Vorschriften mit 
180 : 0,95 = 94 kg/mm? gewählt; sie wurde nur vor dem 
schen und Schwinden im Feld 1 und an den Nachspannschellen 
icht oder um 5°/o überschritten (s. Tafel I). Die Höhe der Litzen- 
igkeit überrascht zunächst; Versuche ergaben jedoch, daß die 
ngste Litzenfestigkeit o7 — 187,5 kg/mm? betrug. Wegen der 
sen Schlaglänge der Litzen von 18,5 cm lag der E-Modul eben- 
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Bild 15. Aufstellen des Lehrgerüstes 


"sehr günstig. Er wurde vom Hersteller mit 1800 000 kg/cm’ 
geben. Durch Auftragen der o-s-Linien für den Stahl nach den 
bachtungen an allen Fenstern konnte einwandfrei der stetige 
auf der Linien in beiden Brückenhälften festgestellt werden. 
symmetrischen Punkte fallen sehr gut zusammen. Der Seilreck 
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Bild 16. Schalung der Brücke 


gebracht. In 13 Lagen wurden je 13 Litzen, also zusammen 169 Litzen 
je Kasten und Hauptträger verlegt. Die Litzen wurden mit Rück- 
sicht auf den Transport mit einem Gewicht von 2500 kg je Trommel 
angeliefert. Die Trommeln wurden am Turmdrehkran aufgehängt, 
die Litzen von Hand abgezogen und in die Kästen eingelegt. Ein- 
gebaut wurden rd. 70 t Spannstahl. Der Einbau erstreckte sich über 
mehrere Tage; um die Witterungseinflüsse abzuhalten, wurden die 
Kästen über Nacht und bei einsetzendem Regen mit Dachpappe ab- 
gedeckt. Die große Zahl der Litzenenden, die im Spannkopf ver- 
ankert werden mußten, bedingte einen vorher genau festgelegten 
Litzeneinbauplan. Über die Lage der Litzen im Kasten und am 
Spannkopf wurde ein Modell angefertigt; jeder Litzenabschnitt (2,5 t 
Gewicht mit 5700 m Länge) wurde durch verschiedenfarbige Bind- 
fäden dargestellt. Das Modell diente auf der Baustelle als Schema 


Bild 17. Modell zum Verlegen der Spannlitzen 


zum Einbau (Bild 17). Die Litzenenden konnten im Spannkopf nur 
einwandfrei untergebracht werden, wenn die Blöcke erst nach dem 
Verlegen der Litzen betoniert wurden. Deshalb wurde ihre Schalung 
an der gekrümmten Seite aus einem genügend steifen, nicht allzu 


harten Blech gebildet, das den Litzen als Halt diente (Bild 18). 
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In die Imm dicken Blechkästen wurden an allen Seiten Siecen 
eingedrückt, die den Wänden eine zusätzliche gute Versteifung 
gaben (Bild 19). Bei der Verarbeitung des Betons mit Innenrüttlern 
konnte daher auch kein Eindrücken der Blechkästen festgestellt 
werden. Die Stöße der einzelnen 2m langen Kastenstücke wurden 
durch einen 5cm breiten äußeren Blechstreifen gedeckt, der durch 
Punktschweißung befestigt wurde. Die Art der Stoßdeckung ergab 
eine große Steifigkeit; die Zahl der waagerechten und senkrechten 
Halterungen des Blechkastens in der Schalung konnte daher niedrig 
gehalten werden. Die Blechkästen ruhten auf 20 mm dicken Rund- 
stäben, die durch genau festgelegte Löcher in der Schalung gesteckt 
worden waren. Nach Abbinden des Betons wurden die Rundstäbe 
herausgenommen und die Löcher sofort mit Beton ausgefüllt. Die 
Unverschieblichkeit der Kästen in waagerechter Richtung wurde 
durch Drähte gesichert, die an der Schalung und an Ösen der Blech- 
kästen befestigt waren. Die Ösen wurden an der Unterseite der 
Blechkästen angeschweißt. 


An Kleineisenzeug wurden für die Litzenkästen, Abstandhalter, 
Bleche an den Spannköpfen usw. rd. 4,5 t benötigt. Für die Quer- 
vorspannung durch Leoba-Glieder wurden 25 t St 140/160 des Hütten- 
werks Rheinhausen verbraucht; als schlaffe Bewehrung wurden 95 t 
StI eingebaut. 


Bild 18. Spannblock 


c) Beton 


Für den Beton war die Güte B300 verlangt. Aus technischen 
Gründen war es nicht möglich, die gesamte Brücke durchgehend zu 
betonieren. Die im Überbau enthaltenen 1800 m? Beton wurden 
vielmehr in 7 Abschnitten eingebracht. Es wurde jeweils ein Feld 
von 40 m Länge in der Reihenfolge 1, 3, 5, 7, 2, 4, 6 betoniert, 
wobei der Zwischenraum zwischen 2 Feldern so lange wie möglich 
offen blieb, um die Schwindspannungen und Schwindrisse so klein 
wie möglich zu halten. Der Beton wurde in Linnhoff-Kübeln mit 
Turmdrehkran befördert und mit Innenrüttlern verdichtet. Außer- 
dem wurde die Schalung von außen mit Preßluftrüttelhämmern 
abgeklopft. Mit dem Betonieren der Fahrbahn wurde am 13. Ok- 
tober 1953 begonnen, der letzte Abschnitt wurde am 25. Oktober 
hergestellt; rd. 4 Wochen später wurde die Längsvorspannung auf- 
gebracht. Die Quervorspannung war entsprechend der Fertigstellung 
der einzelnen Abschnitte schon vorher eingeleitet worden. Die Be- 
tonierfugen, die rd. 1 m neben der Stütze lagen, waren nach dem 
Spannen nicht mehr zu erkennen. Das Gesims wurde zusammen 
mit der Fahrbahnplatte betoniert, da deren Spannglieder an der 
Gesimskante endeten. Der Vorteil der in einem Zuge betonierten 
Fahrbahn wurde dadurch gemindert, daß beim Betonieren geringe 
Verschiebungen und Setzungen des Lehrgerüstes eingetreten waren, 
die die Gesimslinie beeinträchtigten. Die Bordsteine und der Auf- 
beton der Fußwege aus B225 wurden nach dem Vorspannen auf- 
gebracht. Wegen des Kriechens und Schwindens ist damit zu rechnen, 
daß auch der später aufgebrachte Gehwegbeton Spannungen erhält 
und der der Rechnung zugrunde gelegte Querschnitt beeinflußt 
wird. Zugspannungen, die dadurch über den Stützen größer als be- 
rechnet auftreten können, liegen aber immer noch in dem Bereich, 
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in dem keine Risse zu befürchten sind. Bei der schlaffen Beweis 
für die Zugkeile wurde diese Querschnittsänderung berücksichtili 


d) Vorspannen und Überprüfung der Reibungsbeiwerte 


Die Vorbereitungen zum Spannen der Brücke waren so getnt 
worden, daß die Brücke gleichzeitig von beiden Seiten vorgesp 
werden konnte. Eine zunächst einseitige Vorspannung mit an + 
Bendem Umsetzen der Pressen hätte zu dem gleichen Spannk; 
verlauf geführt; zur Abkürzung des Spannvorganges wurde 
davon abgesehen. 


Voraussetzung für 
die im folgenden be- 
sprochenen Maßnah- 
men waren gründliche 

Voruntersuchungen 
und Spannanweisun- 
gen, die eine technisch 
einwandfreie und wirt- 
schaftliche Durchfüh- 
rung des Spannvor- 
ganges gestatteten. 


Der Spannweg auf 
jeder Seite war 70 bis 
80 cm lang. Da die 
Pressen einen größten 
Hub von 22 cm ge- 


statteten, waren vier 
Spannstufen vorge- 
sehen und entspre- 


chende Fertigteile, mit 
Einzelgewichten bis zu 
750 kg, zum Einbau in 
die Pressenlücken an- 
gefertigt worden. Sie 
wurden mit Derrick 
oder Turmdrehkran 
eingebracht (Bild 20). 
Jeder Spannkopf er- 
hielt 4 Pressen, die zusammen eine Kraft von 4:450 —= 1800 t 
zeugen konnten. Die Pressen wurden mit elektrischen Pumpen 
jedem Widerlager ausgerüstet. An den Nachspannstellen im Fe 
und 5 wurden je Hauptträger zwei 100-t-Pressen eingebaut. 
diesen Vorbereitungen gelang es, die gesamte Vorspannung 
Brücke einschl. des 


Nachspannens an den 
91%, 


? ! er e mil ET; ik 
Bild 19. Blechkasten mit Siccen. Beim Punkt 
verschweißen des Deckels 


Spannschellen in 
Tagen durchzuführen. 
Diese kurzen Fristen 
waren hier nur mit 
Spannverfahren 


Baur-Leonhardt zu er- 


dem 


reichen. Ein weiterer 
Vorteil dieses Verfah- 
rens besteht darin, 
daß bei entsprechen- 
der Vorbereitung, wie 
weiter unten noch 
näher ausgeführt wird, 
durch die Dehnungs- 
beobachtungen an den 
Fenstern sofort Aus- 
sagen über die ge- 
samten Reibungs- 
verluste aller Spann- 
litzen im Bauwerk ge- 
macht werden können. 
Die Vorspannung kann 
damit ohne besondere 
Vorkehrungen sofort 
unter Beachtung der 
zulässigen Spannungen 
auf den erforderlichen Wert gebracht werden. Im vorliege 
Falle wurden diese Vorteile voll ausgenutzt. 


Beim Spannen wurden folgende Beobachtungsstellen eingeric 


Bild 20. Einsetzen der Fertigteile am Spannkc« 
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iderlager: Messung der Spannkräfte und Dehnwege, 
ützen: Messung der Dehnwege, 


Jannkräfte, 
Viderlager: Feststellung der Betonzusammendrückung, 
mitten: Hebung und Senkung beim Vorspannen und Aus- 


gen der Länge der Brücke war eine Fernsprechverbindung der 
ichtungsstellen erforderlich. Von einer Leitstelle in Brücken- 
"wurde das Vorspannen überwacht und gelenkt, wodurch be- 
lere Vorkommnisse sofort ausgewertet und vor allem beim 
ispannen des gleichmäßige Spannen an den Schellen und das 
rechende Ausziehen der Spannblöcke bewirkt werden konnten. 
ese Einrichtung wäre das Spannen in dieser kurzen Zeit und 
ıigkeit kaum möglich gewesen. 


= 0 
250kg/cm?300 & 

Druck am Manometer 
21. Dehnwege A, in Abhängigkeit von V und 4 = 0,10 bis 0,30 für Yx = 200° 


m ersten Tage wurde ein Spannweg von etwa 40 cm erreicht; 
um 5mm größerer Dehnweg am Widerlager 1 glich sich bei 
unter gleichem Druck stehenden Pressen bis zum nächsten 
gen wieder aus, d.h. die Reibung längs der ganzen Brücke war 
ering und so gleichmäßig, daß sich noch auf 280 m Länge die 
inungen ausgleichen konnten. 

ach der 2. Spannstufe wurde das Lehrgerüst abgesenkt, das bei 
nn des Vorspannens von allen Streben in Längsrichtung befreit 
um die Längszusammendrückung des Betons beim Spannen 
t zu behindern. Die Joche an den Auflagern waren schon beim 
nn des Vorspannens abgesenkt worden. Die statische Berech- 
x hatte ergeben, daß sowohl bei halber Vorspannung mit voller 
kung des Eigengewichtes als auch bei halber Vorspannung ohne 
kung des Eigengewichtes keine bedenklichen Zugspannungen zu 
ırten waren. Die Absenkung bei halber Vorspannung war daher 
lich. Daß sich das Eigengewicht bis dahin noch zum Teil auf 
Lehrgerüst abgesetzt und dieses sich elastisch gehoben hatte, 
aus den Ablesungen der Durchbiegungen bzw. Hebungen in 
Feldmitten hervor. 

>r Abfall der Vorspannkraft in den Litzen hängt von dem Rei- 
;sbeiwert und der Summe der Umlenkwinkel ab. Beide Werte 
men als Produkt in der Gleichung für die abgeminderte Vor- 


nkraft 
1 
Var [int gta) (2) 


Genaue Aussagen über sind daher nicht möglich, da auch 
2. Faktor a oder besser a des Produktes u a in einem be- 
mten System nicht genau gemessen werden kann. 

i Ermittlung der Momente aus Vorspannkraft für das Aus- 
»n wurde mit den Werten u = 0,15 bis 0,25 gerechnet. Infolge 
Durchlaufwirkung mindern sich die Momente in den mittleren 
ern weniger, als es der Abnahme der Vorspannkraft entsprechen 
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würde (vgl. Bild 13). Zum Erkennen des vorhandenen u-Wertes 
werden zunächst die errechneten Dehnwege nach 


ee N | 
m ELnn 1%) 9) 
Bild 21 zusammengestellt. Dort sind die Dehnwege in Abhängigkeit 
von der Pressenkraft und dem u-Wert aufgetragen. Aus der gemes- 
senen Pressenkraft und dem gemessenen Dehnweg kann auf u 
geschlossen werden. Mit dem so ermittelten Wert 4 kennt man aber 
auch den Spannkraftverlauf längs der Brücke (Bild 22). Entsprechend 
diesem Verlauf wird an den Schellen nachgespannt. Der Dehnweg 
beim Nachspannen für verschiedene Werte u und verschiedene 


Nachspannkräfte V,;, ist für dieses System nach folgender Gleichung 
ermittelt worden: 


Bere le, up 
io = ERtER vera no) (4) 


0 “0 00 %0m 140 
Bild 22. Spannkraftabfall bis Brückenmitte bei verschiedenen u-Werten 


Dabei ist V, die Vorspannkraft nach (2) an der Spannschelle. Die 
Ergebnisse werden graphisch aufgetragen; in Bild 23 ist für V , = 800t 
und V,, —200t eines Trägers die Dehnung für verschiedene Werte 
4 dargestellt. Aus diesen vorbereiteten Tafeln konnte für jede 
Spannstufe nach Feststellung der Dehnwege an den Stützpunkten 
der 4#-Wert unmittelbar abgelesen werden. Der Spannkraftverlauf 
im gesamten Bauwerk war damit bei jeder Spannstufe bekannt, die 
Vorspannkräfte und besonders die Nachspannkräfte an den Schellen 
konnten entsprechend eingestellt werden. 


Widerlager Stütze 
Bild 23. Dehnungen an den Stützpunkten in Abhängigkeit von «. Für V_, = 800t 
und F;, = 200t. 


Nach Spannen der 4.Stufe, bei einer gemessenen Pressenkraft 
von 800 t je Litzenbündel, wurde der Reibungswert unter Ausschei- 
dung der Betonzusammendrückung aus 
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Vo-l 
ermittelt, wobei A, jetzt allein die Stahldehnung angibt. Die zah- 
lenmäßige Rechnung ergab u = 0,13 bis 0,15. 

Ein 2. unabhängiges Verfahren zur Bestimmung des u-Wertes, 
bei dem die Unsicherheit in den Annahmen über die E-Moduln des 
Stahles und des Betons ausgeschieden wird, kann man dadurch ge- 
winnen, daß man einen Quotienten von Spannwegen gewisser Ab- 
schnitte ermittelt. Dazu werden zunächst die Dehnwege von der 
Mitte bis zu den einzelnen Stützpunkten I, II, III, d.s. die Werte 


(5) 


& 


. 


'forderlichen Werte, Vr, Vır. Vırı werden nach Gleichung (2) mit 
_ Annahme eines V, am Spannkopf und den zugehörigen Werten @& 
 (s. Bild 25) gefunden. Die Dehnung eines Feldes ergibt sich dann 


aus der Differenz zweier Dehnwerte an den Stützen z.B. 


iz 


Seetzen/ 


Amt Amir, Amt, mach Gleichung (3) ermittelt. Die hierfür er- 


Am, II — Am» II: 


Der Quotient der Dehnung zwischen Feld2 und Feld 3 lautet 
dann: Am,ız — Am, I 1d2 


Am,um— Amıı Areas 
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Bild 24. 4 -Werte aus Dehnungsverhältnissen 
N 4A Feld 2 g 
“#r I Feld3 
S fe 3: 600 t/Bündel 0 
pannstufe 3: /Bündel, v = nz = 
196,7 

Spannstufe 4: 800 t/Bündel, » = I 1,044 


Alle Werte haben nach Gleichung (3) einen gemeinsamen Faktor 


( = an)" Bei der Quotientenbildung scheidet dieser Wert 
aus. Der Quotient ist nur noch von « abhängig. Man erkennt, daß 
für u—=0 der Wert v—=]1 wird, für «= 0,30 wird v = 1,116. Aus 
den abgelesenen Dehnwerten ging ein Quotient von etwa 1,06 bei 
der 3. und 4. Spannstufe hervor, so daß auch nach dieser Ermitt- 
lung der Reibungsbeiwert bei 4 = 0,15 liegt (Bild 24). 


Für diesen Wert «4 konnte die Vorspannkraft im Punkt F, und 
F, (Ansatzpunkt der Nachspannschellen) und in Brückenmitte er- 
mittelt werden, daraus wurde weiter die Nachspannkraft zu 160 t 
festgestellt, wenn die in der statischen Berechnung zugrunde gelegte 
Vorspannung eingehalten werden sollte. Der erforderliche Dehnweg 
betrug hierfür nach Gl. (4) rd. 6 cm. Bei Erreichen eines Pressen- 
druckes von 160t an den Nachspannschellen war der Dehnweg tat- 
sächlich rd. 6 cm groß. Die Endspannköpfe wurden zu gleicher Zeit 
mit dem Nachspannen um diese 6 cm ausgezogen; die Pressendrücke 
(800 t) änderten sich fast nicht. Durch das Nachspannen ist also 
erreicht worden, daß der Verlust durch Reibung nur 15,7%/o be- 
trägt; das entspricht einem ideellen Reibungsbeiwert für die ganze 
Brücke von 4; = 0,09. Die gesamte Stahldehnung der Brücke be- 
trug 1464 mm (bezogen auf die gestauchte Brücke). 


7. Meßverfahren mit elektrischer Widerstandsmessung 


Die aufgezeichneten Gedankengänge und erzielten Ergebnisse 
konnten später durch ein zweites, unabhängiges Meßverfahren be- 
stätigt werden. Prof. Dr.-Ing. Fritz, Technische Hochschule Karls- 
ruhe, war beauftragt worden, mit Hilfe des Huggenbergerschen 
Tepic-Meßgerätes und elektrischer Widerstandsgeber die Dehnung 
der Seillitzen zu messen und damit nach einer vorher aufgestellten 
Eichkurve die Kraft unmittelbar anzugeben. 


Die bei Gebermessungen an Seillitzen auftretenden Besonder- 
heiten und Schwierigkeiten wurden durch umfangreiche Vorversuche 
geklärt. Hierbei gelang es, ein Verfahren zu finden, nach dem auch 
bei schmalen Geber-Klebeflächen und Stahlspannungen bis zu 
10 000 kg/cm? ein praktisch kriechfreies Verhalten der Meßstreifen 
gewährleistet ist. Ferner wurde festgestellt, daß die endgültige und 
somit für die Ermittlung des Ziehweges maßgebende Seildehnung 
erst allmählich eintritt, daß jedoch bei dem auf der Baustelle sich 
zwangsweise ergebenden langsamen Anspannen zu jedem Zeitpunkt 
die Seildehnung praktisch bereits abgeklungen ist. Schließlich er- 
gaben die Vorversuche, daß die Dehnungsstreuung der sechs einer 
Messung zugänglichen Außendrähte bis zu + 100/o betragen kann, 


diese Streuungen sich aber laufend zwischen den einzelnen Drähten 
ausgleichen. 


Lehrstuhl £Boustalik 
IH Korisruhe 


mittlere Dehnung der Außendrähfe 
Bild 25. Eichkurve für Litzenseile 


5 RE 
Für jede Litzensorte kann daher eine Eic ık ve 
- den, aus der sich die Seilkraft in Abhängigkeit v 
mittleren Dehnung der Außendrähte ergibt. Ihr Verlau 
hängig von Material und Querschnitt der Einzeldrähte s \ 
Herstellungsweise, Schlaglänge und Art der Lagerung (Roll, 
messer) des Seiles. Et Br 

Die in Northeim verwendete Eichkurve ist aus Bild 2 
sehen. Es ist zu beachten, daß dieses Kraft-Dehnungs-Di: 
nicht den Elastizitätsmodul des Seiles ergibt und also au 
einer Ziehwegberechnung zugrun 
legt werden kann. — . 

Am Bauwerk wurden an zwei de 
Litzenbündel Dehnungsmessungen 
genommen. Um ein möglichst lü 
loses Bild des Spannkraftverlaul 
erhalten, wurden 10 Doppelmeßs 
vorgesehen (Bild 26). An jeder Meßs 
wurde an 3 Litzen jeden Bündels 
weils 4 Drähten der Litze gemess 
daß 24 Geber je Doppelmeßstelle 
handen waren und trotz der zu erwa 
den Streuungen ein brauchbarer 1 
wert gefunden werden konnte. Die G 
wurden vor dem Schließen der 
und vor dem Betonieren des Bauw 
an den Fenstern der Blechkästen aufgeklebt und gegen Feuchti; 
isoliert. : 

Die Meßstellen waren so geschaltet, daß in kürzester Zeit 
einer Stelle aus sämtliche Werte abgegriffen werden ko 
Alle Geber wurden an allen 60 Meßstellen innerhalb von 6 Min 
abgelesen. Jeweils 2 Geber und 2 Temperatur-Kompensatoren | 
Litze wurden in Reihe geschaltet und mit Mittelabgriff versehe 
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Bild 26. Lageskizze der Meßstellen und Umlenkwinkel 


“ 


daß am Gerät der Mittelwert der 4 Geber von 4 Drähten « 
Litze sofort abgegriffen werden konnte (Bild 27 u. 28). 

Die von der Firma Felten & Guilleaume gelieferten Spezia 
für die Meßleitungen von den Gebern bis zur Meßbrücke warel 
zu 140 m lang. Eine spürbare Beeinflussung der Ablesewerte ko 


trotz der außergewöhnlichen Länge der Zuleitungen nicht 
gestellt werden. 
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Bild 27. Prinzipschaltbild 
einer Meßstelle an der 
Einzellitze 


Bild 28. Schaltbild einer Meßstelle an der Einzellit 
a = aktive Dehnungsmeßstreifen, 
b = Temperaturkompensatoren. 
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r Auswertung der Ergebnisse ist infölge der Unterschiede 
Dehnungen der Einzeldrähte, der durch die Herstellung be- 
; Toleranz in den Drahtdurchmessern bis zu 0,2 mm, ‚und der 
0 as Schlagen der Seile hervorgerufenen unvermeidlichen 
ın sungen in der Festigkeit des Schlages und der dadurch be- 
ı erheblichen Schwankung des theoretischen Litzen-E-Moduls, 
euungen zu rechnen. Durch die Vielzahl der Meßstellen und 
ıgen kann jedoch eine gute und brauchbare Aussage über die 
en Spannkräfte gemacht werden. 
Kräfte wurden getrennt für die jeweils aufgebrachten Last- 
a ermittelt. Als Beispiel ist in Bild 29 der in Spannstufe IV 


hte Kraftverlauf aufgetragen. 
Ir 
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Bild 29. Verlauf der in Spannstufe IV eingeleiteten Vorspannkraft 


E Messungen ergaben, daß der Reibungsbeiwert wu weder wäh- 
des Spannvorgangs noch über die Länge der Litzenbündel gleich 
war, sondern Schwankungen unterlag, die sich aber während 
pannens laufend ausglichen. Dies wird darauf zurückzuführen 
daß das Bündel zeitweise im Blechkasten hängen blieb. Der 
len Gebern ermittelte Verlauf der Spannkraft an der Schelle 
beim späteren Nachlassen entsprach den ursprünglichen Über- 
gen und Rechnun- 

die späterhin 
durch Versuche 
Modell bestätigt 
en [5]. Bild 30 
den Verlauf der 
nkraft durch das 
lenspannen nach 
eßergebnissen. 
s Endergebnis der 
ungen stimmt mit 
Werten, die aus 
eg- und Mano- 
rablesung gewon- 
urden, gut über- 
Die größten Un- 
hiede betragen 
. Diese können 
auch noch auf die 
hiedenen Zeit- 
te der Ablesun- 
nach Erreichen der letzten Spannstufe zurückgeführt werden, 
nmittelbar nach Beendigung des Spannens an den Manometern 
Vachlassen des Pressendruckes feststellbar: ist, das sich jedoch 
in einem sehr kurzen Längenbereich der Seilbündel auswirkt. 


ide Ergebnisse bestätigen, daß die für den Bestand des Bau- 
s erforderlichen Kräfte mit Sicherheit eingeleitet wurden. 


isammenfassung 

m ersten Male ist es gelungen, unter Zugrundelegung bekann- 
heorien und der bisher gesammelten Erfahrungen eine Brücke 
280 m Länge mit durchlaufenden Spanngliedern auszuführen. 
Spannungsverluste aus Reibung waren sehr niedrig, der Rei- 
sbeiwert lag bei 0,15, was auf eine einwandfreie Ausführung 
folgerichtige Durchführung der reibungsvermindernden Maß- 
en an den Umlenkstellen der Litzen zurückzuführen ist. Die 
aschellen zur Erzielung einer Verbesserung der Vorspannung 
ı sich als voll wirksam erwiesen. Die zusätzlichen Umlenk- 
>] aus der Horizontalkrümmung der Brücke waren entsprechend 
Größenordnung ohne spürbaren Einfluß. Alle Litzen haben 
Jleichmäßig gedehnt, was durch die Klemmwirkung der Nach- 


Seetzen/Zschiedrich, Flutbrücke bei Northeim 


Bild 31. Das fertige Bauwerk 


spannschellen begünstigt wurde. Mit dem gewählten System konnte 
der Spannvorgang innerhalb von 21% Tagen bewältigt werden. Der 
durch das durchgehende Spannglied bewirkte stetige Verlauf der 
Vorspannkraft längs der ganzen Brücke ist ein besonderer Vorteil. 
Eine noch wirtschaftlichere Lösung wäre möglich gewesen, wenn die 
Spannweite der Endfelder gegenüber den Mittelfeldern kleiner ge- 
wählt worden wäre. Bei der Länge der Brücke lag das Maß der 
elastischen Beton-Zusammendrückung durch die Vorspannung in der 
Größenordnung von 5 bis 10 cm. 

Für die Ermittlung der Dehnwege des Vorspannstahls ist es vor- 
teilhaft, sich von der Messung der gegenseitigen Verschiebung von 
Spannblock und Brücke freizumachen und die Verschiebungen auf 
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MeBstelle 
Bild 30. Verlauf der mit den Spannschellen eingeleiteten Vorspannkraft 


die Widerlager zu beziehen. Im ersteren Fall treten Ungenauig- 
keiten wegen des Unterschieds zwischen dem tatsächlich vorhande- 
nen und dem der Rechnung zugrunde gelegten E,-Modul auf. 

Die in ganzer Länge durchlaufende Brücke hat sich für die Vor- 
spannung mit Nachspannschellen als vorteilhaft erwiesen. Die Ein- 
schaltung von Gelenken und die Verwendung eines Systems mit 
veränderlicher Gliederung zur Erzielung von anderen Nachspann- 
möglichkeiten war 
nicht erforderlich. Von 
den konstruktiven 
Schwierigkeiten bei 
Ausbildung und spä- 
terer Schließung der 
Gelenke und der nach- 
träglichen Herstellung 
der Kontinuität soll 
gar nicht gesprochen 
werden. Die Ver- 
mutung, daß der 

Spannkraftverlauf 
durch Unterbrechun- 
gen beim Aufbringen 
der Vorspannung be- 
einflußt wird, hat sich, 
wie zu erwarten war, 
nicht bestätigt. 

Die Stahlspannun- 
gen konnten dank der 
angeordneten Meßeinrichtungen und mit Hilfe der vorbereitenden 
Diagramme sofort im Laufe des Vorspannens auf den rechnerisch 
erforderlichen Wert gebracht werden. Die Richtigkeit der Maßnah- 
men wurde später durch die Auswertung der elektrischen Wider- 
standsmessungen mit Tepic-Gebern bestätigt. 

Der Entwurf der Brücke ist in Zusammenarbeit mit der Nieder- 
sächsischen Straßenbaudirektion nach Vorschlägen des zweitgenann- 
ten Verfassers ausgearbeitet worden. 

Der Bau und die Planfertigung wurden von der Niederlassung 
Hannover der Bauunternehmung Robert Kögel in Verbindung mit 
deren Hauptverwaltung, Frankfurt/Main, durchgeführt. Dank der 
zweckmäßigen Baustellenorganisation und -einrichtung und der 
guten Ausrüstung mit allem für das Vorspannen erforderlichen 
Sondergerät konnte das Bauwerk termingerecht in zufriedenstellen- 
der Weise errichtet werden. 


Schrifttum: 
[1] Leonhardt-Baur, Brücken aus Spannbeton, B. u. St. 1950, Heft 8 u. 9. 
[2] Kögler-Scheidig, Baugrund und Bauwerk, 5. Aufl., Berlin 1948, Wilh. Ernst & Sohn. 
[3] Fritz, Gebrauchsfertige Berechnungsformeln für freiaufliegende Spannbetontrag- 
werke, Österreich. Bauz., 1954, Heft 8/9, Beilage. 
[4] Rüsch, Spannbeton-Erläuterungen zu DIN 4227, Berlin 1954, Wilh. Ernst & Sohn. 
B. u. St. 1954, Heft 6, S. 150. 
[5] B- u. St. 1954, Heft 6, S. 150. 
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Vorgespanntes Tribünendach im Stadion Hannover 
Von Dr.-Ing. Hermann Bay, Frankfart a.M. 
DK 624.024.43: 624.012.46 Gewölbedächer:: Vorgespannter Beton 


I. Allgemeines lung zu den gleichförmigen, waagerechten Sitzreihen stehen 

Im Sommer 1954 erhielt das neue Niedersachsen-Stadion Han- der Absicht der Entwurfsverfasser sollte der schwerelose Ei 
nover am Maschsee eine überdeckte Tribüne. Den Entwurf des des massiven Tribünendaches dadurch noch gesteigert werden 
Tribünendaches stellte das Städtische Hochbauamt Hannover auf; von den Rängen der gegenüberliegenden Langseite des Sta die 
_  Entwurfsverfasser war Dipl.-Ing. Goesmann unter der Leitung ein freier Durchblick durch die Gewölbesegmente gewähr 
‘von Oberbaurat Dierschke. Die Ausführung wurde einer Ar- war. Es durften deshalb weder über der Reihe der Zug- noc 
beitsgemeinschaft Wayss & Freytag AG. — Friedrich Mehmel AG., Druckstützen querversteifende Scheiben oder Rahmen angel 
Hannover, übertragen. j werden. Deren Fehlen legte den Gedanken nahe, die Gewölk 
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Bild 1. Grundriß des Tribünendaches { 4 


Der Entwurf sah in Richtung der Tribüne eine Reihe von elf ganzen Reihe als in den Kämpfern elastisch eingespannte E 
nebeneinandergestellten flachen Tonnen vor, die eine Ausladung zu betrachten, die in ihrer Kämpferlinie auf vorgespannte 
von ll m, von Achse der Druckstütze aus gemessen, haben. Die in einem Abstand von 10 m liegenden Kragträgern ruhen. Diese ] 
den hinteren Anbauten liegende Zugstütze stand in einem Abstand träger treten, den formalen Wünschen des Architekten entspre« 
von 4m von der vorderen Druckstütze. Die Gesamtlänge der Über-- auf eine Länge von 4,25 m von der Druckstütze an nach vor 
dachung betrug 110 m (Bild1). An der rückwärtigen Seite befanden der unteren Dachfläche sichtbar heraus (Bild 3); dagegen versd 
sich die überdeckten Zugänge zu den Tribünen und die für Sport- den sie im vorderen Teil vollständig in den Gewölberücken z* 
anlagen üblichen Nebenräume. zusammenstoßender Bogen. 4 

Die geschwungene Begrenzung (Bilder 2, 2a, 2b) der Tribünen- Die Gewölbereihe konnte wegen des Fehlens von massiven 
ansicht, vom Stadion aus gesehen, sollte in wirksamer Abwechs- derscheiben über der Zug- und Druckstützenreihe in gleichmä 
Dicke von 10cm auf 
ganze Länge durchge 
werden, was eine sehr g 
Unempfindlichkeit g 
Temperaturänderungen 
Folge hat. Jedes einzeln: 
wölbe kann den Tempe 
ausgleich durch Verände 
seiner Pfeilhöhe mit 
schwindend kleinen Zu 
spannungen aufnehmen. 
| aus diesem Grunde w:; 
S JL, 400 a REIN IE DE h 4 f möglich, auf die ges 
© | j 23 Be Länge von 110 m ohne 


Nas | nungsfuge auszukommer 
| an den beiden Stirnseiten des Tribünendaches übrigbleibende Horizontalschul 


| dem letzten Gewölbe wird durch die vom Architekten gewünschten seitlichen kı 
ri: ee Stummel der Gewölbereihe aufgenommen, die dabei als waagerecht beanspr 
u Kragträger wirken. Dieser Kragträger gibt in Form von Biegung und Quer 

i seine Kräfte an eine zwischen Zug- und Druckstützen waagerecht durchlauf 


Stahlbetonplatte von 3,05 m Breite und 0,20 m Dicke ab (Bild 2, 2a, 2b). 
II. Konstruktive Einzelheiten 


Das so vereinfachte statische System gliedert sich demnach in folgende wesen 

St Tragwerksteile: 

| | a) 1 a bewehrten Stahlbetongewölbe als elastisch eingespannte Bogenreih 

| En m Stützweite und einem Pfeil von 1,33 m bei ei leichblei 

= ae ei einer gleichbleibenden Sch 
b) die zur Aufnahme der Vertikallasten in den Kämpferlinien der Gewölbe a 

bildeten vorgespannten Kragträger, die diese Lasten aus den Gewölbereihc 

die Druck- bzw. Zugstützen des Tribünendachs abgeben, 
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Bild 2. Querschnitt des Tribünendaches 


ea en, ee e 
Bay, Vorgespanntes Tribünendach im Stadion Hannover 


dträger, gebildet durch die Stummel an den Enden der kallasten. Vergleichende Berechnungen ergaben, daß in diesem Fall 


Gewölben (Bild 1 u. 7). i 


zusätzlich zu der genannten Be- 


Die vorgespannte Bewehrung 
der Kragträger unter den Gewölbe- 
kämpfern für lotrechte Lasten ist 
| für einen Innenträger in Bild 6 

dargestellt. Das gesamte Kragmo- 

ment an der vorderen Kante der 
Druckstütze wurde durch den an 
über die gesamte Länge von 110m durchlaufende vorge- dieser Stelle 117 cm hohen Träger aufgenommen. Die statischen 
e Zugband, gebildet aus einer 20cm dicken Stahlbeton- Werte für einen Innenträger sind folgende: 


Bild 2a. Ansicht des Daches von vorn (Ausschnitt) 
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| Bild 2b. Ansicht des Daches von hinten (Ausschnitt) | 
ei 


weit bei diesem vereinfachten statischen System mit Beein- zu dessen Aufnahme sind 20 Bündel 12 05 St 145/160 mit 21t 
ngen durch mögliche Ausbildung eines räumlichen Spannungs- Vorspannkraft, nach Abzug von Kriechen und Schwinden, eingelegt. 


is 


E 


indes zu rechnen war, wie etwa einer möglichen Schalenwirkung Die Grenzwerte der Randspannungen betragen 0, =— 2 kg/cm? 
k ıg auf die lotrechten Lasten im Bereiche der Einmündung der und 0, =— 94 kg/cm?; es wurde also voll vorgespannt. Aus dem 
&- und Zugstützen in die nicht versteiften Gewölbereihen, wur- Vergleich des Momentes, das durch die Vorspannung erzeugt wird 
£ Bee und mit + 113tm errechnet wurde, 
Be / mit dem Moment aus ständiger 

ee Last, das — 166 tm beträgt, folgt, 

15 daß nur ein geringes Restmoment 

47 bleibt, das eine Durchbiegung der 

Te Gewölbeträger in der Richtung 


der Erzeugenden hervorruft, mit 
anderen Worten, die durch die 
Vorspannung erzeugte Formände- 
rung löscht zwar nicht ganz, aber 
doch zu einem großen Teil die 
Bild 3. Querschnitt des Daches am Kämpfer der Bogen Momente aus ständiger Last aus, 

d.h. die Vorspannung ist als 
durch Grenzbetrachtungen die möglichen Spannungszustäinde nahezu formtreu zu bezeichnen. Dies hätte unter Wahrung der 
rksichtigt. Wirtschaftlichkeit ganz erzwungen werden können, wenn nicht 
e unter a) genannten Bogen wurden als elastisch eingespannte gleichzeitig die Forderung auf Rissefreiheit der massiven Gewölbe- 
ölbe für ständige Last, Schnee und Temperatur berechnet. Sie rücken aufgestellt worden wäre, d.h. daß vollkommen vorgespannt 


nach Bild 4a u. b mit StIIIb I 6 in 15 cm Abstand bewehrt. Da werden mußte. 


255, er 82 -\50kj 


ohne Konsolträger 


Pb;0= 
HK. 5a 2 Bild 4b. Querschnitt der Gewölbe mit Konsolträger 


formtreue Vorspannung der Kämpferkragträger gesorgt wurde, Der an den Enden der Gewölbereihe angeordnete, in den seit- 
lten diese Gewölbe in Richtung der Erzeugenden zunächst nur lich über die Abschlußwände hinausragenden Gewölbestummeln als 
;sspannungen aus etwaigen zusätzlichen Kriecherscheinungen Gesimsträger untergebrachte Endträger ist für ein waagerechtes 
h zeitabhängiges Nachgeben der Kragträger unter den Vert- Kragmoment von M=200tm bemessen, mit einer als wirksam 


wehrung im Scheitel die nach Bild5 
angegebenen Längsstäbe eingelegt. 


e mit seitlichen Stegen (Bild 2, 2a, 2b). Das größte Kragmoment an der Stützenkante beträgt 204tm; 


bereihe. Die Träger sind vorgespannt und verschwinden Zugspannungen bis uo= +11 kg/cem? im Scheitel der Gewölbe _ 


in Richtung der Erzeugenden auftreten können. Es wurden daher 


tzten Höhe. von 4m (Bild 7). H 


u en 2 
Das Zugband ist mit den Gewölbekämpfe 
. BF Diese Verbindung ruft infolge der \ er 
lichen Ausbiegung vermöge der Steifheit er ( 
 Zugband eine zentrische Beanspruchung hervo 
" beschränken sich in der Hauptsache auf die 
Gewölberücken. ee 
Der rückwärtige Anbau ist von a TE 
> Die Zugstützen des Tribünendaches gehen durch die Ges 
Eon des Teihänen ent äe unabhängig von diesem hindurch. | 
- versteifung in der Längsrichtung dient ein starker Winc 
" riegel in drei mittleren Feldern (Bilder 1 u. 2). Das Kel 
- und der rückwärtige Anbau sind durch zwei Dehnungs 


Bild 5. Zusätzliche Bewehrung der Gewölbescheitel 
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über die ganze Länge von 110 m ohne Fuge durchgeht. Sowi 
Anbau als auch die Tribünenstützen sind auf Franki-Pfähle 


| 
| 
70 t Tragfähigkeit gegründet. | 


Das Tribünendach mit Anbau mußte in 90 Tagen errichtet 
Um die Kosten für die Erstellung des 10 m hohen Gerüste 
dessen zweimalige Verwendung zu senken, war eine Arbei 


III. Ausführung 


Bild 7. Vorgespannte und schlaffe Bewehrung des waagerechten Endtrügers 


Das Zugband ist entsprechend den aus dem waagerechten End- 
träger ankommenden Kragmomenten und Querkräften bemessen 
für eine gleichmäßige seitliche Belastung aus dem Endgewölbe von 
H = 3,17 t/m. Das ergibt für das Zugband die Werte 

Hmax = 3,17 : 14,0 = 44,4 t 


Bild 8. Betonierung des 


Tribünendaches 
und Rune ! s 
3,17 - 11,202 RE An dieser Stelle mußte vorübergehend eine w 
Mmax = 75 ER) 3 E=22s0,tm rechte Versteifung geschaffen werden zur Aufnahme des Rests 


des Gewölbes vom ersten Arbeitsabschnitt her. 
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It. Die aufzunehmenden Lasten wurden durch Schwellen in den 


den Schwellen verdichtet wurde. Die Schaltafeln bestanden 


m Betonieren dienten trotz der geringen Gewölbedicke von 
a Innenrüttler, die flach zwischen die Bewehrung geführt wur- 
Der Versuch mit einer Rüttelplatte schlug fehl, da diese an 
stark gewölbten Flächen schwer zu handhaben war, auch war 
ausreichende Wirkung fraglich, da der Beton sehr steif ein- 
acht wurde, um zu verhindern, daß er an den schrägen Flächen 
schte bzw. abriß. Mit den Innenrüttlern ist der steife Beton 
erarbeitet und verdichtet worden. Das Dach war wochenlang 
Abdichung starken Regengüssen ausgesetzt. Während dieser 
zeigten sich keine undichten Stellen. 

r den Beton wurden Güten von B225 und B 300 verlangt. Die 
Iten Festigkeiten mit 300kg PZ325 je m? Beton und einem 
toff lagen nach 28 Tagen: über 400 kg/cm?. Der Beton wurde 


Bay, Vorgespanntes Tribünendach im Stadion Hannover 


wurde für sechs von elf Feldern ein Stahlrohrgerüst auf- | 


1 
ı übergeleitet, der zu diesem Zweck mit einer Explosionsramme . 


BEN u 7 


mit Aufzug, Kipploren und Transportbändern gefördert. Bild 8 


zeigt die Betonierung vom Dach des Anbaues aus. 

Nach Vorspannen und Ausrüsten der Gewölbereihen wurde die 
Durchbiegung der vorderen Gewölberücken laufend gemessen. Dem 
mit 26,4mm elastischer Durchbiegung, zuzüglich des halben Be- 
trages aus Kriechen und Schwinden, ermittelten Wert stand eine 


größte Durchbiegung von 30 mm gegenüber. Berücksichtigt man 
dabei, daß die beobachtete größere Durchbiegung durch elastische 
Zusammendrückung der Fundamente und Stützen zustande kam, 
die in der Rechnung nicht enthalten ist, so ist die Übereinstimmung 
als sehr gut zu bezeichnen. 


An Beton und Stahl wurden je m? Grundfläche verarbeitet: 


Beton 0,22 m?/m? 
Stahl 145/160 4,1 kg/m? 
St. III b 14,0 kg/m? 
StI 2,0 kg/m?. 


Von dem Stahl IIIb entfallen auf die Bewehrung der Gewölbe 
9 kg/m?. 


hnungs- und Durchbiegungsmessungen an der Neuen Lombardsbrücke in Hamburg 


Von Prof. Dr.-Ing. Hans Ebner und Baudirektor Dr.-Ing. Konrad Havemann, Hamburg 
DK 624.21.012.46 Spannbetonbrücke 


DK. 624.058.2 
sicht 


ı Auftrage des Tiefbauamtes der Hansestadt Hamburg, Ab- 
ng Brücken- und Ingenieurbau, wurden an der Neuen Lombards- 
ke in Hamburg Dehnungsmessungen am Beton und an den 
instäben beim Vorspannen sowie bei der Probebelastung vor- 
mmen. Außerdem wurden nach Beendigung des Vorspannens 
;chwind- und Kriechdehnungen zunächst bis zur Probebelastung 
»ssen. Gleichzeitig wurden an zwei Probekörpern Schwind- und 
chmessungen durchgeführt. Ferner wurden bei der Probe- 
stung die Durchbiegungen in Brückenmitte ermittelt. 

e Ergebnisse der Messungen werden eingehend besprochen und 
den von der Firma Dyckerhoff & Widmann KG errechneten 


ten verglichen. 


ıB und Aufgabe der Messungen 

e Neue Lombardsbrücke in Hamburg ist ein neuartiges Rahmen- 
verk in Spannbeton. Um die an der Brücke bei den verschiede- 
Bauzuständen auftretenden Beanspruchungen zu ermitteln und 
der Berechnung vergleichen zu können, veranlaßte das Tief- 
mt der Hansestadt Hamburg eingehende Messungen. 


Messung von Formänderung 


Die Dehnungsmessungen während des Bauvorganges bezweckten 
zunächst, Aufschluß über die Größe und Verteilung der Spannungen 
im Betonquerschnitt und in den Spannstäben bei der Längs- und 
Quervorspannung der Brücke zu erhalten; insbesondere sollten die 
Spannungsverluste infolge Reibung festgestellt werden. Die Aufgabe 
der Probebelastung war, die 
Spannungsverteilung über die Trägerhöhe und über die Brücken- 


der Dehnungsmessungen während 


breite bei symmetrischer und unsymmetrischer Belastung zu er- 
mitteln. Diese interessierte hauptsächlich im Hinblick auf die Quer- 
steifigkeit des querträgerlosen Tragwerks. Die Belastung (Straßen- 
roller und Sprengwagen) sollte dabei das eine Mal ruhend, das 
andere Mal fahrend aufgebracht werden. Die Überläufe mit ver- 
schiedener Anzahl von Straßenrollern bezweckten außerdem, das 
Schwingungsverhalten der Brücke festzustellen. Zur Ergänzung der 
Dehnungsmessungen wurden bei der Probebelastung auch Durch- 
biegungsmessungen über die Breite und Länge der Brücke vor- 
gesehen. 


Im Anschluß an die Dehnungsmessungen bei der Vorspannung 
und Probebelastung sollte durch langzeitige Dehnungsmessungen 


Me Moihok-Innenmeßsarte 
MT eo a 


der Einfluß des Schwindens und Kriechens auf den Spannungs- 
zustand festgestellt werden. Gleichzeitig wurden Schwind- und 

 Kriechmessungen von der Firma Dyckerhoff u. Widmann durchge- 
wi führt, über die Finsterwalder berichtet hat [1]. Weiterhin sollten 
y Er Messungen an Probekörpern durchgeführt werden, um den Einfluß 
des Schwindens und Kriechens unabhängig von der elastischen 
 Spannungsumlagerung zu ermitteln. 
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Bildg. Lage der Meßquerschnitte und Anordnung der Geräte für die Messungen am 
ö 


Beton beim Vorspannen 


Beschreibung der Brücke und des Bauvorgangs [2] 


Die Spannweite der Brücke zwischen den theoretischen Gelenk- 
punkten beträgt 60,32 m. Das gesamte Tragwerk hat eine Länge 
von 87,40 m. Die Gesamtbreite der Brücke ist 27,02 m; die zwischen 


den Geländern nutzbare Breite von 26m ist in eine 4spurige Fahr- 


bahn von 12 m, 2 Radfahrwege 


keit 90 kg/mm?) wurden mit Pressen einzeln gespannt 


= I a 8 
> 


den Enden mit Platten und Muttern verankert (Dyw 
beton). Das Lehrgerüst wurde abgesenkt, nachdem 70°/o de 
vorspannung und 80°/o der Zugbandvorspannung aufgebracht 
Die restliche Vorspannung wurde unmittelbar nach dem Abs ; 
aufgebracht. Am 27. April wurde die Probebelastung durchg 
und am 30. April 1953 die Brücke dem Verkehr übergeben. | 


Messungen während des Längs- und Quervorspannens 
I. Wahl der Meßquerschnitte und Geräteeinsatz | 
Für die Beton-Dehnungsmessungen bei der Längsvorspan 
wurde der Träger B in 3 Querschnitten mit Geräten besetzt ( 
Bild 1). Zur Messung der Stahlspannungen wurden 2 Längsstäl 
den gleichen 3 Meßquerschnitten wie bei den Betonmessungeı 
ferner in einem vierten Meßquerschnitt zwischen den Punkte 
und 11 mit Geräten ausgestattet. Von den Querstäben der E 
bahnplatte wurden bei Meßquerschnitt 4 zwei Stäbe mit je 2 
räten besetzt (s. Bild 2). Gleichlaufend mit den Messungen ang 
Brücke wurden an 2 Probekörpern (24-24-120 cm) Dehnung 
sungen vorgenommen, von denen einer als „Kriechkörper“ in 
Druckvorrichtung eingespannt, der andere als „Schwindkörpe 
gelagert war. Die beiden Probekörper wurden am 11. Dez 
1952 aus dem Beton des Abschnitts Brückenmitte hergestellt, 
15. Dezember 1952 ausgeschalt und mit Meßuhren besetzt. Sie 
den zunächst auf der Fahrbahn in Brückenmitte und später auf 
Druckplatte unter der Fahrbahn gelagert. Über die Messung 
diesen Körpern wird im Zusammenhang mit den Schwind- 
Kriechmessungen am Bauwerk später berichtet. 


Je nach Meßzweck wurden folgende Geräte eingesetzt: 


6 Maihak-Geber MDS 53 (Innenmeßsaiten) \ 
2 Maihak-Temperatur-Geber MDS 59 (Temperatursaiten) 
18 Meßuhren (Meßlänge 400 mm) 3 
6 Ritzdehnungsschreiber (Meßlänge 400 bzw. 200 mm) E 


6 Stabthermometer. - E 

Die Verteilung der Geräte und ihre Anordnung zeigen die 
der1l und 2. Die Meßgeräte selbst wurden von den Verfasser: 
einem Bericht über Dehnungsmessungen an der Spannbetonbri 
über den Zollkanal in Hamburg-Wilhelmsburg ausführlich 
schrieben [3]. i 


I. Durchführung und Ergebnisse der Messungen 
a) An den Betonquerschnitten j 
Die Messungen begannen jeweils nach Einbau der Innensa 
beim Betonieren des entsprechenden Abschnittes, und zwar 
Meßquerschnitt 0 (Brückenmitte) am 11. Dezember 1952, für Q 
schnitt 8 (Stütze) am 18. Dezember und für Querschnitt 4 (Vier 
punkt) am 22. Dezember 1952. Die Messungen wurden dann x 
rend der weiteren Bauzustände (Vorspannen, Absenken) in 2 
abständen von 2 bis 4 Tagen wiederholt. Nach Beendigung der 


von je 2,50 m und 2 Fußwege 
von 3,50 m und 5,50 m aufge- 
teilt (Bild 1). 

Fünf 1 m breite Hauptträger 
mit gekrümmter Leibung tra- 
gen die im Mittel 24 cm dicke 
Fahrbahnplatte, die auf beiden 
Seiten 3,45 m auskragt. Die 
Höhe der Hauptträger beträgt 
in Brückenmitte 1,36 m und 
wächst bis zu 2,60 m über den 
Stützen an. 

Der Bau der Brücke wurde 
im Mai 1952 begonnen; am 
22. Dezember 1952 war die 
Betonierung des Tragwerkes 
(B 300) beendet. 8 Tage danach 
begann die Vorspannung in 
Längs- und Querrichtung; die 
hierzu verwendeten Spann- 
stäbe (© 26 mm, mit aufge- 
rolltem Feingewinde, Streck- 
grenze 60 kg/mm?, Bruchfestig- 
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Bild 2. i 
i Lage der Meßquerschnitte und Anordnung der Geräte für die Messungen an den Vorspannstäben beim Vorspanne 
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beiten wurden die Zeitabstände der Messungen auf 7 bis 
nd in den Monaten März bis Mai auf etwa 2 Wochen ver- 


a 

1 essungen mit den Meßuhren an den Seiten des Trägers B 
ıien nach deren Anbau am 30. Dezember 1952. Sie konnten 

ed Mitte April durchgeführt werden, da die Meßstellen von 
punkt an wegen des Fortschreitens der Bauarbeiten 

tehr zugänglich waren. 
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Bild 3. Betondehnungen der Fahrbahnplatte beim Vorspannen in den Meß- 
querschnitten 0 und 8 
r die Auswertung der im Beton gemessenen Dehnungen wurde 
ullpunkt die Messung vom 30. Dezember 1952 gewählt, da an 
m Tage das Vorspannen der Brücke begann. Bild3 zeigt für 
Teßquerschnitte 0 und 8 die in der Zeit vom 30. Dezember 1952 
m beendeten Vorspannen am 28. Januar 1953 mit den Innen- 
a in der Fahrbahnplatte gemessenen Verkürzungen bei den 
'end dieser Zeit herrschenden Bauzuständen. In den Bildern 4 
sind die mit Innensaiten und Meßuhren im Beton der Fahr- 
platte und in den seitlichen Randzonen des Trägers B gemes- 
ı Dehnungen für die Zeit vom 30. Dezember 1952 bis zum 


Ebner-Havemann, Dehnungs- und Durchbiegungsmessungen 


Mai 1953, dazu auf Bild4 und 6 die mit Sn Temperarursaitaus 
gemessenen Temperaturen aufgetragen. 


In Bild 7 ist der Verlauf der Dehnungen über die Höhe und 


Breite des Trägers B in den drei Meßquerschnitten nach beendetem s 


Vorspannen am 28. Januar 1953 dargestellt. 
b) An den Vorspannstäben B, u. B,, sowie 99 u. 100 (s. Bild 2) 

Die Stäbe B, und B,, wurden am 6. Januar 1953 beiderseitig ge- 
spannt und hierbei in Stufen von 2cm an beiden Enden je 10,8 cm 
gedehnt. Bei jeder Stufe wurden alle an den Stäben angebrachten 
Geräte abgelesen und gleichzeitig die Meßuhren am Steg des Trä- 
gers B beobachtet. 

Bild8 unten zeigt links die beim stufenweisen Spannen des 
Stabes B, ermittelten Zugspannungen über der Längung und rechts 
den SR unge eHla0r für die Dauer von 7 Wochen danach. Die 
Zugspannungen sind außerdem in Bild8 oben über die halbe 


Brückenlänge aufgetragen. Bild 9 zeigt die gleichen Auftragungen 


für den Stab B,, 


Die Stäbe 99 u. 100 in der Fahrbahnplatte wurden nur an einem 


Ende gespannt, das andere war fest verankert. Der mit Meßuhren 
besetzte Stab 99 wurde in l-cm-Stufen bis zu 5,53 cm gedehnt. 
Stab 100, an dem Ritzdehnungsschreiber angebracht waren, wurde nur 
in 2 Stufen gespannt, und zwar zunächst auf eine Längung von 4cm 
und dann auf 5,53 cm. In Bild 10 sind die für die einzelnen Stufen 
mit Meßuhren und Ritzdehnungsschreibern ermittelten Spannungen 
der beiden Stäbe aufgetragen. 


III. Erörterung der Meßergebnisse 
a) Messungen an den Betonquerschnitten 

In den Bildern 3 bis 6 erkennt man 3 Stufen der Vorspannung 
(0 bis 35, 35 bis 70 und 70 bis 100°). Obgleich diese Stufen 
annähernd gleich sind, ist der Einfluß der ersten Stufe auf die 
Betondehnungen i. a. am größten. Dies ist wahrscheinlich darauf 
zurückzuführen, daß in dieser Stufe der Beton noch jünger ist und 
daher einen geringeren Elastizitäts-Modul besitzt als in den beiden 
folgenden Stufen. Außerdem fällt beim Vorspannen der zweiten und 


dritten Stufe die Vorspannung in den bereits vorgespannten Stäben 


ab, so daß ihre Wirkung auf den Beton in der zweiten und dritten 
Stufe entsprechend weniger ansteigt. Die zwischen der 1. und 
2.Stufe der Längsvorspannung liegende Vorspannung der Druck- 
platte, des Querträgers und der Fahrbahnplatte in Querrichtung 
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Bild 4. Betondehnungen und Temperatur im Meßquerschnitt 0 


ergibt teilweise einen geringen Abfall, teilweise keine Änderung 
der Dehnung. 

Auch das Absenken des Lehrgerüstes zwischen der zweiten und 
dritten Stufe der Vorspannung ist deutlich erkennbar. In Brücken- 
mitte (0) tritt an der Oberseite ein Anstieg und an der Unterseite 
ein Abfall der Betondruckdehnungen ein (Bild 3 und 4). Im Stützen- 
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u z u, DEE, 
chnitt (8) ist es wegen des negativen Stützenmomentes um- 
(Bild 6). Im Viertelspunkt, in dessen Nähe der Momente #: 
unkt liegt, tritt beim Absenken des Lehrgerüstes eine grin 
Änderung der Dehnungen ein (Bild 5). % 
Bei der Betrachtung des Bildes 3 fällt auf, daß die zur Fahrbahn- 
mitte hin liegenden Geräte (4) und (7) kleinere Dehnungen an- 
en als die nach außen liegenden (1), (2) und (6). Der Unterschied 
bt sich in der Hauptsache für die Vorspannzustände; Ba 

der Anstieg bzw. Abfall der Dehnungen bei dem Absenken des e ni - 
Lehrgerüstes für beide Seiten gleich. Daraus folgt, daß offenbar &105 Maihak-öaiten® undD 
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Bild 5. Betondehn im Meß hnitt 4 ER R 7% . : 
De eu am Ende des Vorspannens ist in Bild 7 für die drei Meßquer: 


dargestellt (ausgezogene Linien). Zum Vergleich sind die Dehr 
aus den von der Firma Dyckerhoff & Widmann KG. angegı 
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am 28.1.53 
Bild 8. Spannungen im Stab B1 während des Spannens und 7 Wochen das 


die Wirkung der Vorspannung ü i i i ; i i | 
g I g über die Breite nicht ganz gleich- Spannungen eingetragen (gestrichelte Linien); sie wurden mit 


mäßig war. 340 000 kg/cm? i i i | 
b 5 g/cm” ermittelt. Die Rechenwerte sind ebenfalls 
Die Verteilung der gemessenen Dehnungen über den Querschnitt Bildern 4 bis 6 enthalten. Der Vergleich der gemessenen un 


. 


Dehnungen zeigt, daß die gemessenen Dehnungen an der 

te der Platte immer größer sind als die gerechneten. An 

rkante sind sie im Viertelspunkt ebenfalls größer, dagegen 

nitte erheblich und an der Stütze etwas geringer. Die Un- 
zwischen den gemessenen und gerechneten Dehnungen 

ch dadurch erklären, daß der bei der Umrechnung benutzte 
s-Modul für den voll erhärteten Beton gilt, während bei 

n der Vorspannung der Beton in Feldmitte etwa 20 Tage, an 
ze 12 und im Viertelspunkt erst 8 Tage alt war und in- 
en noch einen geringeren Elastizitäts-Modul hatte. Außer- 
halten die gemessenen Dehnungen auch die plastischen 
en infolge Schwindens und Kriechens, die nach den Mes- 
m Probekörper bei 0, © 55kg/cm? für den Zeitraum des 
inens im Mittel etwa &=5 bis 7 : 105 betragen. 


| mit der Rechnung besonders in Feldmitte (0) wenig über- 
mmende Verlauf der über die Querschnittshöhe gemessenen 
ıingen ist wahrscheinlich durch das ungleichmäßige Schwinden 
enbalkens zu erklären (s. Bild 7). Die oben liegende Platte 
infolge ihrer Lage und geringeren Dicke zu stärkerem Schwin- 


ls der darunter liegende Balken mit starker Bewehrung. 
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1 9. Spannungen im Stab B 12 während des Spannens und 7 Wochen danach 


r behindert ein stärkeres Schwinden der Platte, wodurch ein 
ıspannungszustand entsteht, der sich als Biegung mit Normal- 
(Druck) auf den Plattenbalken auswirkt. An der Stütze ist 
Erscheinung nicht so ausgeprägt, weil dort außer der oben 
hden Platte eine untere Druckplatte vorhanden ist, die das 
leichmäßige Schwinden nicht in dem Maße zustande- 
nen läßt wie in Feldmitte. Der weitere zeitliche Verlauf der 
ndehnungen nach der Vorspannung wird in Abschnitt IIIc be- 
"hen. 


h essungen an den Vorspannstäben 

> Bilder 8 und 9 (links) enthalten die in den Meßquerschnitten 
8 und 10/11 gemessenen Spannungen der beiden ausgewählten 
‘svorspannstäbe B, und B,, während des Vorspannens. Sie zei- 
daß die Spannungen annähernd geradlinig mit der am Ende 
Issenen Längung der Stäbe anwachsen. 

hi dem Stab B, (Bild 8) ist der Unterschied zwischen der größten 
|pannung an der Einleitungsstelle der Vorspannkraft (10/11) 


Lauf 


% EG, 3 - 
re AR n 
Durchbiegungsmessungen 


und der in der Mitte (0) etwa 9/o, während bei dem Stab Bo 


der 


Unterschied 16/0 beträgt. Aus den Bildern 8 und 9 ersieht man, 


daß der größere Teil des Reibungsverlustes erst an den Meßstellen 


im Viertelspunkt und in Brückenmitte (4 und 0) erkennbar wird, 
d.h. nachdem die Vorspannkraft das Gebiet der größten Krüm- 
mungen durchlaufen hat. Außerhalb der Krümmung tritt kein 


wesentlicher Reibungsverlust mehr ein; die Spannungen an den 


Meßstellen 0 und 4 sind bei beiden Stäben nahezu gleich. Der in 


der Rechnung eingesetzte Reibungsverlust ist 12%/0; er entspricht 


also etwa dem Mittelwert aus dem gemessenen Spannungsabfall 
der beiden Stäbe. 


Bild 10 enthält die beim Vorspannen der Querstäbe gemessenen 


e 


F% 


Zugspannungen. Der Unterschied der Zugspannungen zwischen den Er 


beiden eingezeichneten Meßstellen ist im unteren Bereich gering. 


Er macht sich erst bemerkbar, nachdem die Zugspannung 3000 kg/cm? 
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Bild 10. Spannungen in den Quervorspannstäben 99 und 100 


5 553 65cm 


überschritten hat. Gegenüber dem eingetragenen rechnerischen 
Wert von 5100 kg/cm? ist der gemessene Wert am Ende beider 
Stäbe auf 75%/0 abgefallen. Dagegen ist an der etwa 5m davor 
liegenden Meßstelle beim Stab 99 der gemessene Wert annähernd 
gleich dem rechnerischen Wert, während er beim Stab 100 etwa 
10%/e darunter liegt. 


c) Schwind- und Kriecheinfluß 
1. An den Betonquerschnitten 


Der rechte Teil der Bilder 4, 5 und 6 enthält den zeitlichen Ver- 
lauf der Dehnungen nach beendetem Vorspannen. Die aufgetragenen 
Dehnungslinien haben alle eine steigende Richtung, die auf das nach 
dem Vorspannen fortschreitende Schwinden und Kriechen zurück- 
zuführen ist. Jedoch ist der Anstieg an den rechts liegenden Meß- 
stellen geringer als an den äußeren. Der Unterschied ergibt sich 
aus den geringen Vorspannungen an den rechts liegenden MeBß- 
stellen. 


Vergleicht man die Dehnungslinien mit den Temperaturkurven, 


3 DR aa, ar re Me Er 
Ebner-Havemann, Dehnung nd Durchbiegungsmessung in 


so läßt sich ein ähnlicher Verlauf erkennen. Bemerkenswert ist, 
daß bei allen Dehnungslinien, besonders bei denen der Innengeräte, 
ein zeitlich begrenzter Abfall Mitte Februar eintritt. Zu dieser Zeit 
zeigt auch die Temperaturkurve einen Abfall auf —5°C, so daß 


der Abfall der Dehnungslinien, d.h. die Überlagerung von Zug- 


dehnungen, als Folge der mit der Temperatursenkung verbundenen 
Ausdehnung des Porenwassers bei Frost erklärt werden kann. 
Während bei den innen liegenden Meßsaiten der größte Dehnungs- 
abfall einige Tage nach dem Temperaturabfall eintritt, ergibt sich 
bei den außen liegenden Meßuhren ein gleichzeitig-mit dem Tem- 
peraturabfall einsetzendes Absinken. 

Einen unregelmäßigen Anstieg — besonders in Brückenmitte — 
zeigen die Dehnungen zur Zeit der Probebelastung. Es ist anzu- 
nehmen, daß bei der erstmaligen Belastung der Brücke während 
der Probebelastung bleibende Dehnungen eingetreten sind. Einige 
Zeit nach der Probebelastung gehen die Dehnungen annähernd auf 
Werte zurück, die dem vorherigen Verlauf der Schwind- und Kriech- 
dehnungen entsprechen. 

Einen nicht erklärlichen Verlauf haben die mit der Meßuhr b 


in Meßquerschnitt 4 abgelesenen Dehnungen. Es ist anzunehmen, 
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daß hier eine Fehlmessung vorliegt, die auf ein Anstoßen de: 
uhr zurückzuführen ist. 


2. Anden Spannstäben | 

Aus den in Bild8 und 9 aufgetragenen Spannungskurven 
Spannungsverlust aus der Vorspannung weiterer Stäbe sov 
folge Schwindens und Kriechens im Verlauf von 6 bis 8 W 
zu entnehmen. Dieser beträgt bei beiden Spannstäben im 
» 10%/0. Nur bei der Einleitungsstelle des Stabes B, steigt. 
auf 13°%/0. Der spannungserhöhende Einfluß des Absenkens 
Januar) macht sich in den Spannungslinien für Brückenmi t 
Stütze (0 und 8) als kleine Welle bemerkbar. . | 

In der Rechnung sind für den Spannungsabfall in den Span 18 
infolge Schwindens und Kriechens 13 bis 15/0 angesetzt. r 
betracht dessen, daß einerseits das Schwinden und Kriechen 
nicht abgeschlossen ist und andererseits in dem Spannungsv 
auch Anteile infolge des Vorspannens weiterer Stäbe ent! 
sind, dürfte der rechnerische Wert zutreffen. Genaue Angaber 
nen erst nach Abschluß der Schwind- und Kriechmessungen ge 
werden. (Fortsetzung fo 


Verschiedenes 


Gründung von tiefen Brückenpfeilern mit Groß-Fertigbauteilen 
in den USA [1] 

Abweichend von den bisher in den USA üblichen Gründungs- 
verfahren werden erstmalig bei der Herstellung von tiefgegründeten 
Pfeilern der Richmond-St. Raphael-Brücke vorgefertigte Stahl- 
beton-Schalenbauteile verwendet. 

Diese Brücke, für die eine zweigeschossige Fahrbahntafel vor- 
gesehen ist, wird den nördlichen Teil der St. Francisco-Bucht in 
Kalifornien überqueren, wobei zwei Schiffahrtsöffnungen von je 
305 m und weitere 36 Öffnungen von je 89 m durch stählerne Fach- 
werkträger (an den beiden großen Öffnungen als Auslegerträger 
ausgebildet) und außerdem die restlichen 36 Öffnungen von je 
30,5 m durch stählerne Vollwandträger überbrückt werden sollen. 
Dazu werden insgesamt 79 tiefgegründete doppelschäftige Pfeiler 
benötigt, die von dem bei solchen Gründungsverhältnissen in den 
USA seit einigen Jahren besonders bevorzugten „BELL-BOTTOM“- 
Typ (= Glockenfuß-Typ) sind. Dieser Name stammt von der glocken- 
förmigen Gestalt des 


Peılerochse 


Pfeilerfußes. 
4 Bereits die bisher 
übliche Ausführung 


dieser Pfeiler, bei der 

ein „‚verlorener‘‘ Scha- 

lungsmantel aus nicht- 
rostendem Stahl mit 

„Tremie-Beton‘ (d.h. 
Unterwasserbeton 

nach dem „Tremie“- 

Verfahren) ausgeführt 

a wurde, hat eine er- 

Sohblahe\ f hebliche Ersparnis ge- 

en Me genüber den vorher 
N NA üblichen Senkkasten- 
Holzprohlrast und Brunnen-Grün- 

Bild 1a. Verlegen der Sohlplatten dungen erbracht; bei 

der oben erwähnten 

Brücke wurden nun erstmalig statt der Stahlschalung vorgefertigte 

Stahlbetonschalen verwendet. 

Für die Wahl der Pfeilerbauart waren hier folgende Erwägungen 
maßgebend: 

l. Erzielung einer möglichst großen Standsicherheit unter Berück- 
sichtigung des Angriffes der Gezeiten sowie der Möglichkeiten 
von Sturmfluten bereits während der Bauarbeiten. 

2. Aufgliederung des Baukörpers in eine größere Anzahl unter- 
einander gleicher und verhältnismäßig gut zu befördernder Stahl- 
betonfertigschalen, die erst nach ihrem Zusammenbau mit Unter- 
„wasserbeton ausgefüllt werden. 

3. Erzielung eines hochwertigen Betons an den Außenflächen der 
Pfeiler. 

4. Einfaches und genaues Verlegen der Bewehrung,. 

3. Wirtschaftlichkeit der Herstellung unter Berücksichtigung der 
Möglichkeiten, die eine bereits in der Nähe der Baustelle be- 
Rue Anlage für die Herstellung von Stahlbetonfertigteilen 
ergab. 


ursprüngliche 
Bodenhmie 


" ohlplarte 


[1] Nach Civ.-Engng., April 1954 und Engng. News-Rec. 4. März 1954, 


Vor Baubeginn wurde durch umfangreiche Versuche nachges 
daß der Verbund zwischen den Stahlbetonfertigschalen und de 
ausfüllenden Unterwasserbeton ausgezeichnet ist. Ebenso 


Bild 1b. Herstellung der Sohlplatten an Land 
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Bild lc. Absenken der Sohlplatten mit daran 
befestigten Vermessungstürmen 


nterwasserbeton wurde in einer auf Pontons schwimmenden 
ranlage hergestellt, die durch umgebaute Marinelandungs- 
ige mit Zuschlagstoffen, Zement und Wasser versorgt wurde. 
ie Wassertiefe im Durchschnitt 12 bis 15 m beträgt und die 
en Felsschichten weitere 42 bis 46 m darunter liegen, wurde 
Brückenpfeiler eine Gründung auf Stahlpfählen mit H-Profil 
Zum Rammen der Pfähle werden zwei Rammprähme ver- 
die je einen 36 m hohen starren Ramm-Mast haben, der um 
e 36m teleskopartig verlängert werden kann. Die Dampf- 
mmer leisten eine Schlagarbeit von 50 000 kgm. Die Stahl- 
erden zu den Rammprähmen ebenfalls mit umgebauten 
ndungsfahrzeugen herangebracht. 

as Einbringen der Stahlbetonfertigschalen werden zwei 
hwimmkräne verwendet. 

chstehend wird der Arbeitsvorgang an Hand von Bildern und 
tischen Skizzen kurz beschrieben. 


sabschnitt (Bild 1a) 

rd. 3,60 m tiefe Grundschlammschicht wird ausgebaggert, 
fahlrost wird gerammt und ein Paar an Land vorgefertigte, 
dicke kreisförmige, stark bewehrte Sohlplatten, in denen 
H-förmige Schlitze befinden (Bild 1b) und auf denen zur Ver- 
ng der Pfeilerachse Stahlrohrgittermaste befestigt sind, wird 
Schwimmkran auf den Holzpfahlrost abgesetzt (Bild 1c) und 


1 einen Spreizträger in der gegenseitigen Lage festgelegt. 


beitsabschnitt (Bild 2a) 
'& zu 65 m lange (Bild 2b) Stahlpfähle mit H-förmigem Quer- 
tt werden, nachdem die Vermessungsmaste entfernt worden 
"vom Rammprahm aus mit Hilfe eines Tauchers in die H- 
sen Schlitze der Sohlplatten eingefädelt, sodann gerammt 
schließlich in den H-Schlitzen mit Unterwasserbeton vergossen. 
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Stahlofühle Shlolatte 


übei werden zunächst die lotrechten Pfähle fertiggestellt, damit 
Bohlplatten unverschieblich gelagert sind und erst dann an- 
eßend die Schrägpfähle eingebracht, deren Neigung zwischen 
und 1:6 liegt und deren Anteil an der Gesamtzahl der Pfähle 


Bild 2b. Einholen 60 m Stahlpfahles auf den Rammprahm 
is 70°/, ist. Die Rammzeit je Pfahl beträgt 15 bis 40 Minuten. 
Pfähle haben eine Profilhöhe von 36 cm und ein Gewicht von 


&/lfm und sind für 60t unter Gebrauchslast sowie für 100 t 
r Berücksichtigung eines Erdbebenzuschlages bemessen. 


Verschiedenes 


3. Arbeitsabschnitt (s. Bild 3a) 


Für den Pfeilerfuß wird ein Paar auf einem Schwimmfloß vorge- 
fertigte, 2,70 m hohe Stahlbetonringschalen mit einer Wanddicke 


von 20 cm und einem Gewicht von je 80 t eingeschwommen und mit 


Bild 3b. Absenken der Fußringschalen mit daran befestigten Führungsmasten durch einen 
150t Schwimmkran 


Hilfe des 150-t-Schwimmkranes auf die Sohlplatten aufgesetzt 


(Bild 3b), worauf die aus der Sohlplatte hervorstehenden Köpfe 
der Stahlpfähle in eine 1,50 m hohe Schicht Unterwasserbeton 
eingebettet werden. ; 


Mlegeldreieck 


\ 
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Bild 2a. Rammen der Stahlpfähle Bild 3a. Verlegen der Fußringschalen Bild 4a. Verlegen der Fußkegelschalen 


An diesen Fußringschalen sind je drei Stahlrohrgittermaste be- 
festigt, deren Köpfe durch ein Riegeldreieck verbunden sind. Sie 
dienen zur Führung der anschließend einzubringenden Stahlbeton- 
fertigbauteile und zur Führung der Rohrleitungen bei der Ein- 
bringung des Unterwasserbetons. 


Bild 4b. Herstellung der Fußkegelschalen mit 
Stegwand auf einem Pontonfloß 


4. Arbeitsabschnitt (Bild 4a) 

Ein Paar ebenfalls auf einem Schwimmifloß vorgefertigte (Bild 4b), 
durch eine Stegwand miteinander verbundene abgestumpfte Stahl- 
betonkegelschalen im Gesamtgewicht von 130 t wird ebenfalls ein- 
geschwommen und von dem Schwimmkran auf die Fußringschalen 


abgesetzt (Bild 4c). 
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5. Arbeitsabschnitt (Bild 5a) 


gestellten Ringsc 
kran eingebracht 


Bild Ac. Absenken der Fußkegelschalen 


schließlich werden die Pfeilerfüße, die Pfeilerschäfte sowie die Steg- 
wand mit Unterwasserbeton bis zu einer Höhe von 1,50 m über dem 


Wasserspiegel ausgefüllt. 
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Bild 5a. Verlegen der Pfeilerschäfte und der Stegwand 


6. Arbeitsabschnitt (Bild 6) 


Der an Land vorgefertigte obere Riegel wird auf die Pfeilerschäfte 
aufgesetzt. Hierauf werden die Pfeilerköpfe eingeschalt und be- 


Bild 5b. Absenken der Pfeilerschäfte (mit Ankerstäben für die am Ort hergestellte Trenn- 


wand und zur Verbindung mit dem Pfeilerfuß 


toniert. Nachdem schließlich die Stahlschalung der unteı 


liegenden Stegw 


Die leichteren und daher gleich den Sohlplatten an Land her- sind die Pfeiler fertiggestellt. 


halen der Pfeilerschäfte werden mit dem Schwimm- 
(Bild 5b). Stahlschalung und Bewehrung für eine 
die beiden Pfeilerschäfte verbindende Stegwand wird verlegt und 
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Bild 6. Herstellung der Pfeilerköpfe einschl. Querriegel Ei 


Durch das geschilderte Herstellungsverfahren, das einen 
Arbeitsfortschritt sichert, soll im Laufe eines Jahres die Herst 
von 62 Pfeilern ermöglicht werden; die Baukosten belauge 


auf 14 234 000 $. 
Deutschmz 


’ 
Zum 70. Geburtstag von Direktor Dipl.-Ing. Lorenz Die 
Nürnberg s 


Am 28. März d. J. hat wieder ein Vorkämpfer des konstru) 
Ingenieurbaues das 70. Lebensjahr überschritten: Direktor 
Dietrich, der langjährige Leiter der Niederlassung Nürnbe: 
Dyckerhoff & Widmann K.G. Obgleich er sich in der ihm e 
Bescheidenheit nie in den Vordergrund schob, ist er doch für ı 
ältere Generation der Bauschaffenden ein fester Begriff. Alle sel 
ihn wegen seiner großen Fähigkeiten als Ingenieur, der Laut 
seiner Gesinnung, der Aufgeschlossenheit, mit der er stets 
Meinung vertritt, an richtiger Stelle gewürzt mit seinem Üi 
würdigen Humor. j 


Nach seinem Studium an den 
Technischen Hochschulen München 
und Berlin-Charlottenburg trat er 
1909 in die Firma Dyckerhoff & Wid- 
mann als Konstrukteur ein. Seine 
seltene Begabung als Ingenieur 
hob ihn bald über seine Kollegen 
heraus und brachte ihm schon 
nach wenigen Jahren seine Er- 
nennung zum Chef des Nürnberger 
Konstruktionsbüros. Dadurch bot 
sich ihm die Gelegenheit, die 
Grundtendenz seiner Konstrukti- 
onsgedanken: absolute Sauberkeit 
und liebevolle Behandlung der 
Details, einem größeren Kreis von 
Mitarbeitern näherzubringen. 


Diese befruchtende Tätigkeit fand 
eine Unterbrechung durch seine 
Teilnahme am 1. Weltkriege, nach dessen Beendigung Dietri 
Bauoberleiter eingesetzt wurde, eine Tätigkeit, die seinem 
ganz besonders liegt. Hierbei kam er auch in unmittelbare Beri 
mit der Arbeiterschaft und zeigte sich sein soziales Verständni 
für die privaten Sorgen und Nöte seiner Mitarbeiter und 
gebenen, was ihm umgekehrt deren unwandelbares Vertraue 
brachte. Aus dieser Zeit seien nur ganz wenige markante Baı 
genannt: Isarwehr Oberföhring, Kläranlage München-Großl 
Überfallwehr Innwerk Töging, Main-Schleuse Faulbach, \W 
kraftanlage und großer Papiersaal der Haindlschen Papierfa 


Augsburg sowie eine Reihe bemerkenswerter Brücken über die 
Flüsse Südbayerns. 


Diese den Ingenieur Dietrich beglückende Tätigkeit erful 
erhebliche Wandlung, als er 1928 zum Niederlassungsleiter in 
berg ernannt wurde. Er ließ sich aber auch in dieser Stellung; 
von den unvermeidlichen Verwaltungsarbeiten unterkriegeı 
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iteresse galt in erster Linie nach wie vor der Konstruktion 
ırchführung seiner Niederlassungsbauten. Krieg und Kriegs- 
schränkten das Gebiet der Nürnberger Niederlassung auf 

ein, was für Dietrich eine grundsätzliche Umstellung 
>, die er aber durch entsprechend intensivere Bearbeitung 
bietes weitgehend auszugleichen wußte. Als bemerkens- 
Bauten aus dieser Zeit seien nur einige Bauwerke des 
ıktiven Ingenieurbaues erwähnt, wie die Umladehalle am 
rbahnhof Nürnberg, die ganz aus Fertigteilen hergestellt 

ie Bahnsteigdächer des Nürnberger Hauptbahnhofs in 
)etonausführung, eine erhebliche Anzahl von Fabrikbauten 
“verschiedensten Industrien (größtenteils in Schalen- und 
uart) und eine Anzahl Brücken, teilweise in Spannbeton 
ellt und im freien Vorbau, wie die Mainbrücke in Karlstadt, 


e 
Vertrauen, das Dietrich auch außerhalb der Firma im Kreise 
Berufsgenossen und der Gesamtwirtschaft genießt, zeigen am 
f seine zahlreichen Ehrenämter auf. Naturgemäß galt sein 
se in erster Linie den technischen Verbänden. So ist Dietrich 
vertretender Vorsitzender des Bayerischen Baugewerbe-Ver- 
-e. V. mit der besonderen Aufgabe, Nordbayern in dem Vor- 
Ku vertreten; auch war er langjähriger Repräsentant des Ver- 
"im Präsidium des Hauptverbandes der Deutschen Bau- 
ie; er ist Mitglied des Verwaltungsrates der Bayerischen 
gewerbeanstalt Nürnberg, des Beirates des Ohm-Polytechni- 
ürnberg und des Aufsichtsrates der Nürnberger Aufbau- 
thaft. Auch gehört Dietrich dem Präsidium der Nürnberger 


frie- und Handelskammer an, deren langjähriger Vizepräsident 


kann Direktor Dietrich mit vorbehaltloser Genugtuung auf 
fisheriges Lebenswerk zurückblicken, das ihn im wahrsten 
tdes Wortes als einen „Berufenen‘“ aufzeigt. Mit unseren 
# Glückwünschen zu seinem Geburtstag verbinden wir die 
ing, daß ihm, der sein otium cum dignitate schon jetzt wohl- 
ht hätte, noch eine möglichst lange Zeit gleich rüstigen und 
eichen Schaffens wie bisher beschieden sei. 
e Schulz 


g Bauer 


2. März 1955 ist in Stuttgart, 
ätte seines fast SO jährigen 
ıs als Bauunternehmer, der 
eur-Architekt Ludwig Bauer, 
er und Seniorchef der Firma 
n Namens, Ehrensenator der 
schen Hochschule Stuttgart, 
Lebensjahre verschieden. Mit 
t wieder einer der Männer 
egangen, die durch Wagemut 
orbildliche Bauausführungen 
vor dem ersten Weltkriege 
r Verbreitung des Stahl- 
aus beigetragen haben. Auch 
udwig Bauer bis in sein 
Alter immer bereit, der 
schen Entwicklung zu folgen. 
ürdigten seine Leistungen 
rlich zu seinem 70. Geburtstage*). 


Die Schriftleitung 


ch Kling 7 


99. Dezember 1954 ist Oberingenieur Heinrich Kling, der 
er und Inhaber der Firma Suka-Silo-Bau Heinrich Kling in 
en verschieden. 

oren am 21. April 1887 zu Haßloch in der Rheinpfalz war 
nach dem Besuch der Kreisbaugewerksschule in Kaisers- 
ı und der Technischen Hochschule in Karlsruhe zuerst bei 
rmen Wayss & Freytag A.G. in Neustadt, Dyckerhoff & Wid- 
in Karlsruhe und Gebr. Rank in München tätig, wo er Ge- 
sit hatte, bei der Ausführung von großen Ingenieurbauten 
bend mitzuarbeiten. Nach dem ersten Weltkrieg, an dem er 
sgerofhizier teilnahm, machte er sich in München selbständig. 
ıst in Zusammenarbeit mit seinem Teilhaber Max Schulz, 
33 aber als Alleininhaber seiner Firma betätigte er sich ent- 
d und ausführend hauptsächlich im Industriebau. Vor allem 
ine Tatkraft der Entwicklung der von ihm erdachten Ge- 
los, System „Suka‘“ mit und ohne Zellenlüftung, einer Ver- 
g von Stahlbeton mit schalungslosem bewehrtem Mauerwerk. 


st. 1950, Heft-11, S. 262. 


Verschiedenes — Bücherschau 


Mit nie erlahmender Arbeitskraft und unter dem ganzen Einsatz : 


seiner eigenwilligen Persönlichkeit hat Heinrich Kling sein Silo- 


Bauverfahren hierfür angewendet 
und es immer wieder 
gelagerten Umständen angepaßt. 
Trotz seiner großen Inanspruch- 
nahme fand Kling auch stets Zeit 
und Muße, sich um die großen 
und kleinen Anliegen seiner Mit- 
arbeiter zu kümmern, denen er ın 
vielen Fällen in guten und schlech- 
ten Tagen großzügige Hilfe ange- 
deihen ließ. 


zu Lebzeiten Heinrich Klings 
entstanden, besonders viele zwischen 
1935 und 1944. Sie stehen in 
fast allen Ländern Europas, aber 
auch in Kleinasien. Ein 20000-t- 
Silo führte ihn noch im letzten Herbst nach Iskenderun (ehem. 
Alexandrette). 


Ungewitter 


„Fachbuchschau Deutscher Verleger‘‘ auf der Deutschen In- 
dustrie-Messe Hannover 


Auf der großen Deutschen Industrie-Messe Hannover (24. April 
bis 3. Mai 1955) wird auch in diesem Jahr die allen Ausstellern und 
Besuchern gut bekannte „Fachbuchschau Deutscher Verleger“ 
durchgeführt, die einen Überblick über das Schaffen der führenden 
deutschen Fachbuch- und Fachzeitschriftenverlage gibt. 

Auch unsere Zeitschrift und die Bücher unseres Verlages werden, 
ihrer Bedeutung entsprechend, ausgestellt. 


Die Fachbuchschau in Halle 7, Stand 414/415, wird von der Firma 


Fr. Weidemanns Buchhandlung, Fachbuchhandlung für technische 
Literatur, Hannover, durchgeführt, die durch die alljährliche Heraus- 
gabe des umfassenden Kataloges „Führer durch die technische 
Literatur“ bekannt geworden ist. 


Zuschrift 


(Ohne Verantwortung der Schriftleitung) 


Buyer: „Neue Bauart vorgespannter kreiszylindrischer Wasser- 


behälter“, B.u.St. 1954, Heft 12, S. 286 bis 289. 


Vorgespannte Behälterkonstruktionen mit federnder Kreisring- 
platte wurden seit 1951 nach unseren Entwürfen mehrfach ausge- 
führt. U. a. nennen wir zwei Behälter für die Wasserversorgung 
Stockholms (Durchmesser 44 m, Wasserhöhe 11,5 m, Wanddicke 
0,25 m, Ausführung 1952 bis 1953), die im Heft 6/1953 der dänischen 


Zeitschrift „Ingenioren‘“ beschrieben sind. 


In unseren zahlreichen Behälter- und Silobauten haben wir schon 
seit langem eine solche Verteilung der Spannkabel angestrebt, 
daß die Einspannungsmomente am Fuß gegenüber den Momenten 
aus der Füllung vermindert werden. 

Chr. Ostenfeld&W.Jonson 


Beratende Ingenieure, Kopenhagen 


Erwiderung 


Die Entwicklung ist hier offenbar in Kopenhagen und bei uns 
parallel gelaufen. Mit dem Bau der Regensburger Behälter wurde 
im September 1952 begonnen. Damals lag auch der Entwurf mit der 
Kreisfeder bereits fest, ebenso die Verteilung der Vorspannung im 
Bereich der Behälterschale. Buyer 


Bücherschau 


Leonhardt, F.: Spannbeton für die Praxis, 492 Seiten, Größe 
18,5 x 26.5 cm, 658 Bilder. 21 Tafeln, Berlin 1955, Wilh. 
Ernst & Sohn. Geh. 55,— DM, Ganzleinen 59,— DM. 


Dieses Buch ist der erste Versuch, in der deutschen Fachliteratur 
eine umfassende Darstellung der Kenntnisse und Erfahrungen auf 
dem Gebiete des Spannbetons zu geben, die im In- und Auslande 
etwa während der letzten zwei Jahrzehnte gewonnen worden sind, 
also im Verlauf einer Zeitspanne, in welcher sich die neue Bauweise 
aus ersten Anwendungen weite Gebiete des Bauingenieurwesens 
erobert hat, ohne am Ende ihrer Entwicklung angelangt zu sein. 

Nach Erläuterung der Grundbegriffe des Spannbetons werden die 
Eigenschaften der Stähle und der Betonarten, die im Spannbetonbau 
gebräuchlich sind, ausführlich behandelt. Dabei vermittelt die Zu- 


System ständig durch neue Kon- 
struktionselemente verbessert, neue 


anders 


Mehr als 400 „Suka“-Silos sind | 


" 


_ sammenstellung vieler in der Literatur verstreut beschriebener 


Versuche.einen guten Einblick in die besonderen Probleme, welche 
bei den Baustoffen des Spannbetons eine Rolle spielen und die be- 
deutend vielfältiger sind als beim gewöhnlichen Stahlbeton. 

Ein eigenes Kapitel ist den verschiedenartigen Ausbildungen der 


5 "Verankerungen und Stöße der Spannstähle gewidmet. An Hand der 
Erläuterungen der einzelnen Systeme wird der Leser auf die kon- 


struktiven Besonderheiten dieser wichtigen Elemente des Spann- 
betons hingewiesen und zu einem kritischen Urteil angeregt. 

Die Beschreibung einer Anzahl von Spanngeräten und des Spann- 
vorganges selbst ist Gegenstand des folgenden Abschnittes. Das 
Wesen der vollen und der beschränkten Vorspannung, sowie die 
Bedeutung des Verbundes zwischen Spannstahl und Beton für den 
Rostschutz, die Bruchsicherheit der Tragwerke und die Größe der 
Haftspannungen wird behandelt. 

Von besonderer Wichtigkeit ist die tatsächliche Erzeugung der 
rechnerisch notwendigen Vorspannung und die Berücksichtigung 
der Gleitwiderstände, welche die Spannkräfte vermindern. Die 
hiermit zusammenhängenden, zum Teil recht komplizierten und 
noch nicht ganz geklärten Fragen werden entsprechend ihrer Be- 
deutung erörtert und Ergebnisse von Versuchen an ausgeführten 


Bauwerken sowie Mittel zur Verminderung der Reibungsverluste 


beschrieben. 

Die bei Herstellung eines wirksamen Verbundes zwischen Spann- 
stahl und Beton und bei der ordnungsgemäßen Einleitung der 
Spannkräfte an den Verankerungsstellen zu beachtenden Gesichts- 
punkte sind besonders eingehend besprochen. Gerade im letzteren 
Falle wird gelegentlich noch unzweckmäßig konstruiert, so daß die 
in diesem Zusammenhang gemachten Darlegungen von besonderem 
Interesse sein dürften. 

Ein Kapitel über die allgemeine bauliche Gestaltung der Spann- 
betontragwerke ist den Abschnitten vorangestellt, welche die Be- 
rechnung von Bauwerken aus Spannbeton im elastischen und im 
plastischen Bereich des Kriechens und Schwindens enthalten. 
Kurven und Zahlentafeln ermöglichen eine schnelle Vorbemessung 
von Rechteck-, Plattenbalken- und Kastenquerschnitten; Zahlen- 
beispiele erläutern die Anwendung der angegebenen Rechenver- 
fahren. Auch die Erörterung des Bruchsicherheitsnachweises, der 
bei Spannbetontragwerken stets zusätzlich zu führen ist, erhält 
den ihr gebührenden Raum, jedoch stehen die entsprechenden Aus- 
führungen für statisch bestimmte und z. T. auch für statisch un- 
bestimmte Tragwerke nicht im Einklang mit den Spannbeton. 
Erläuterungen zu DIN 4227. Während nach DIN 4227 nachgewiesen 
werden soll, daß jeder Querschnitt eines Spannbetontragwerks 
auch im Falle unerwünschter Risse eine gewisse Tragfähigkeit be- 
hält, wird im vorliegenden Buch statt dessen das Traglastverfahren 
benutzt, welches Aufschluß über das endgültige Versagen eines 
Spannbetontragwerkes als Ganzes gibt. 

Die Darlegungen über die Anwendungen der Vorspannung auf 
Sondergebiete wie Behälterbau, Rohrleitungen, Fahrbahnplatten 
von Straßen, Schalenbau, Eisenbahnschwellen, Rohrleitungen und 
Verankerungen wird viele Ingenieure besonders interessieren. Die 
in der Praxis vielfach aufgeworfene Frage der Feuersicherheit von 
Bauwerken aus Spannbeton findet ebenfalls an Hand bekannt ge- 
wordener Brandversuche Erwähnung. Hinweise auf die Bauaus- 
führung, die Besonderheiten der Lehrgerüste u. ä. sowie ein kurzer 
geschichtlicher Überblick bilden den Abschluß des Buches. 

Die Ausführlichkeit, mit der auf die zahlreichen Probleme bau- 
licher, konstruktiver und rechnerischer Art eingegangen wird, und 
die übersichtliche und verständliche Darstellung sind als besondere 
Vorzüge des Buches zu werten. Durch kritische Bemerkungen über 
die Zweckmäßigkeit der verschiedenen Konstruktionen wird der 
Leser auf die wesentlichen Dinge hingewiesen und schnell zu eigenem 
Denken angeregt. Das Werk läßt erkennen, daß sein Verfasser ein 
Ingenieur ist, der die Entwicklung des Spannbetonbaus maß- 
gebend beeinflußt hat und noch beeinflußt. Dem vorbildlich aus- 
gestatteten Buch ist eine weite Verbreitung gewiß, und zwar nicht 
nur in Kreisen, welche sich in das Bauen mit Spannbeton einarbeiten 
wollen, sondern es wird auch als Nachschlagewerk denjenigen dienen, 
welchen der Spannbeton vertraut ist. Koepcke 


Krebs: Schiefe Biegung, Bemessungsdiagramme für rechteckige 
Stahlbetonquerschnitte mit symmetrischer Bewehrung. 84 $. 
mit 68 ganzseitigen Tafeln, Wiesbaden-Berlin 1954, Bauver- 
lag G.m.b.H., geheftet 15,— DM. 


Die Berechnung bewehrter Betonquerschnitte für eine Bean- 
spruchung durch schiefe Biegung mit oder ohne Normalkraft hat 
schon immer zu den schwierigeren Kapiteln der Festigkeitslehre 


„Beton- und Stahlbetonbau“‘, Lizenz Nr.271, Verlag von Wilhelm Ernst & Sohn, Berlin- 

Erich Bornemann, geschäftsführendes Vorab = Va AR 
(20a) Celle, Fuhrberger Str. 117. Für den Anzeigenteil verantwortlich: Otto Swoboda, 
Nachdruck, fotografische Vervielfältigungen, fotomechanische Wiedergabe von g 


gehört, sobald der gezogene Teil des Be 
satz bleiben muß. Die Nullinie als Begr 
wirksamen Betonquerschnittes kann nämlich, wenn de 
querschnitt beispielsweise rechteckig ist als ksame F 
weder ein Dreieck, ein Viereck oder ein Fünfeck abschne 
Unstetigkeiten verhindern eine einfache mathematisch. 
der Aufgabe. ee, 
Es hat deshalb nicht an Versuchen gefehlt, Hilf 
Spannungsberechnung und die Bemessung zu entwicke 
Spannungsnachweis gab beispielsweise Pucher eine / 
man rasch mit Iteration zum Ziele kommen kann. Re 0 
stellte Tafeln auf, die eine schnelle Spannungsberechnun 
wenn der Randabstand der Bewehrung und ihre Verte 
Ränder gewissen Bedingungen entspricht. Von den Bemes 
fahren haben insbesondere die Sägerschen Tafeln Beacht 
den, die es gestatten, für einen angenommenen Betonquer 
erforderliche Bewehrung abzulesen. Allerdings muß au 
die Bewehrung in bestimmter Weise angeordnet werden. 


In der Eigenart der Aufgabe liegt. es, daß keines der 
jede beliebige Bedingung zu erfüllen vermag. Der mit 
Aufgaben betraute Statiker wird sich also stets bemühe 
von den gebotenen Hilfsmitteln dasjenige auszusuchen, das 
den betreffenden Fall am geeignetsten erscheint, und er wi 
Versuch für eine Schließung der zwischen den einzelnen Ve 
noch vorhandenen Lücken begrüßen. 


Das Werk von Krebs kann als ein solcher Versuch anges 
werden. Es gibt Bemessungs- und Spannungsermittlungstz 
die Hand, die ganz besonders auf den praktischen Gebra: 
geschnitten sind. Die Tafeln erstrecken sich bezüglich de 
querschnitte ausschließlich auf die Seitenverhältnisse 1:1, 
und 1:2, bezüglich der Bewehrung auf Einzelfälle mit bei 
weise 4& 14mm, 418mm, ..., 12920 mm, 12 ® 26u 
symmetrisch verteilt. Die Seitenlängen der Betonquerschnitt 
gen jeweils um 10 cm, teilweise auch nur um 5 cm, beginner 
20 cm. Die getroffene Auswahl entspricht ungefähr der Abst 
zu der man in der Praxis aus schalungstechnischen und 
Gründen ohnedies meist gezwungen wird. Man kann sich 
auch für Zwischenwerte der Querschnitte durch Interpolatic 
leicht helfen. : 

Ein wesentlicher Vorteil des Werkes ist der, daß es sich nid 
auf Tafeln für den Spannungsnachweis beschränkt, aus d 
die größten Stahl- und Betonspannungen für gewählte Abı 
gen schnell ermitteln lassen, sondern daß sozusagen als Ei 
auch einige Bemessungstafeln gegeben werden, die das A 
eines geeigneten Gesamtquerschnittes beschleunigen. Diese 
sungstafeln machen von der Tatsache Gebrauch, daß die gı 
Spannungen vorwiegend von der Summe Mx+ My, der beide: 
mente abhängig sind und sich nur wenig ändern, wenn inn 
einer bestimmten Summe das Verhältnis Mx:My anders wir 
Loslösung der Bemessungstafeln von mathematischer Ger 
hat eine verblüffend einfache Darstellung ermöglicht. 2 


Die an erster Stelle stehenden 4 Bemessungstafeln sind alı 
zusagen als „Schnellaufsucher‘ anzusehen, der schon eine ve 
nismäßig genaue Vorbemessung des Querschnittes wenigsten 
Rücksicht auf die Einhaltung der zulässigen Betonspannung 2 
Die auf den weiteren 64 Seiten folgenden Tafeln für den 
nungsnachweis gestatten dann eine Überprüfung der getro 
Annahme, ferner eine etwaige Berichtigung und die Führung 
endgültigen genauen statischen Nachweises. 


Das Werk wird sicherlich eine große Anzahl dankbarer Beı 
finden, insbesondere auch deswegen, weil es zur Einarbeitung | 
wie keine Zeit erfordert. Jeder Benutzer wird auch nach lär 
Unterbrechung schnell über die Anwendung der einzelnen Taf 
Bilde sein. Die vorgelegten Tafeln beziehen sich zunächst mı 
Rechteckquerschnitte. Der Verfasser hofft, sie später durch 


eckige, L- und T-förmige Querschnitte ergänzen und vervollk 
nen zu können. Bon: 


Be: 


Eingegangene Bücher 


Die Schriftleitung behält sich vor, die nachstehend aufgeführten 
Neuerscheinungen gelegentlich zu besprechen. 


Berechnungsgrundlagen für stählerne Eisenbahnbrücken (BE). Neuerungen der / 
1951. Sonderdruck aus „Der Stahlbau‘ 23, Jahrg., Heft 1 und 2 (1954). 1: 
7 Bildern. Berlin 1954, Wilh.Ernst & Sohn. Geh. 2,50 DM. 


Beteille, P.: Resistance des Materiaux. Band II, Voütes et Ossatures — 3 
anles — Flambage B&ton Precontraint. 224 S., Paris 1954, Editions E 
Tr. 


ilmersdorf, Hohenzollerndamm 169, F her: iftlei ! ü 
glied des Deutschen Beton-Vereins, (16) Wiesbaden-Eigenheim, Prinz: Nikolas.BErnS Be m a 


-Oberbaurat Dipl.-Ing. Hermanı 


Berlin-Wilmersdorf. Anzeigenpreisliste Nr. 2. — Druck: H. Heenemann KG, Berlin-Wilmer: 
anzen Heften, einzelnen Beiträgen oder Teilen daraus nur mit Genehmigung des V 


